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  NOTIONS ET SYMBOLES	
 

 

Notations et symboles 
 
ACTIONS 
 
G  Charge permanente ponctuelle 
Q  Charge d’exploitation ponctuelle  
Sn   Charge de neige normale 
Se   Charge de neige extrême 
qn   Charge de vent normale 
qe   Charge de vent extrême 
P  Charge uniformément répartie, en général 
g   Charge permanente uniformément répartie 
q   Charge d’exploitation uniformément répartie 
 
SOLLICITATIONS/CONTRAINTES/DÉFORMATIONS 
 
E   Module d’élasticité longitudinale de l’acier (E = 210 000 MPa) 
G   Module d’élasticité transversale de l’acier (G = 81 000 MPa) 
Fp  Effort de précontrainte dans un boulon 
M   Moment sollicitant, en général 
Mcr  Moment critique élastique  
Meff                  Montent efficace (section de classe 4) 
Mel   Moment élastique 
MN   Moment résistant plastique réduit du fait de l’cfkrt axial 
Mpl   Moment plastique 
MR   Moment résistant 
N   Effort normal, en général 
NK   Effort normal critique d’Euler 
Npl   Effort normal de plastification 
Nu   Effort normal ultime 
V   Effort tranchant sollicitant 
Vpl   Effort tranchant de plastification 
Vu   Effort tranchant ultime 
f (ou δ)  Flèche d’une poutre 
fu   Contrainte de rupture d’une pièce 
fub   Contrainte de rupture d’un boulon 
fY  Limite d’élasticité d’un acier 
fred   Limite d’élasticité réduite pour l’aire de cisaillement fred = (1-ρ). fY 
ε (epsilon) Déformation linéaire unitaire 
εY   Déformation correspondant à la limite d’élasticité 
σ (sigma) Contrainte normale 
σK   Contrainte critique d’Euler  
τ (tau)  Contrainte tangentielle ou de cisaillement 
τcr   Résistance critique élastique au voilement par cisaillement 
ν (nu)   Coefficient de Poisson (pour l’acier  ν = 0,3)  
Δ ou δ (delta)  Déplacement horizontal en tête de poteaux 
 
 
 
 
 



  NOTIONS ET SYMBOLES	
 

 

COEFFICIENTS ET GRANDEURS SANS DIMENSIONS 
 
K   Coefficient d’encastrement ou de rigidité poteau/poutre 
a   Aw/A = Rapport de la section de l’âme d’une poutre à la section tot 
ky et  kz  Coefficients de flambement flexion 
m  Nombre de plans dc cisaillement ou de frottement 
n  N / Npl ou nombre de boulons  

ε (epsilon)  Coefficient de réduction élastique de l’acier (
yf

235
 ) 

λ (lambda)  Elancement 



 

i

lk  

λk  Élancement eulérien 

   Elancement réduit  









k
  

χ (chi)  Coefficient de réduction de flambement 
 
 
CARACTÉRISTIQUES GÉOMÉTRIQUES 
 
A  Section brute d’une pièce 
Aeff  Section efficace d’une pièce (classe 4) 
Anet  Section nette d’une pièce 
Af  Section d’une semelle de poutre en double Té 
Av  Aire de cisaillement 
Aw   Section de l’âme d’une pièce 
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1- INTRODUCTION GENERALE           
       

                   L’acier est l’un des principaux matériaux structurels au monde. Il est employé 
dans pratiquement tous les secteurs : le BTP, la construction…etc. Tout projet serait 
impensable sans acier. En d’autres termes, l’acier est la base-même du niveau de vie élevé 
dont bénéficie le monde aujourd’hui.                
                    Dans les pays industrialisés, la conception des structures métalliques est régie par 
une ou plusieurs normes qui dictent les règles de bonne pratique à suivre et assurent la 
sécurité aux usagers des ouvrages construits. Chaque pays possède son propre système de 
normalisation qui conduit à l'élaboration d'un ou plusieurs codes de bonne pratique reflétant 
chacun son expertise. Il en résulte donc une large gamme d'outils légiférant la conception 
d'ouvrages en acier dans lesquels sont utilisés des terminologies, des règles, des lois 
analytiques qui varient d'une norme à l'autre. 
                  La réglementation algérienne en matière de calcul des structures ou des ouvrages de 
génie civil connait à l’instar des pays européens, un changement important. Les anciennes 
règles de béton armé CCBA68 et de charpente métallique CM66, fondées sur le calcul aux 
contraintes admissibles, sont remplacées progressivement par les nouveaux règlements   CBA93 
et CCM97. Ces derniers qui sont remplacées ensuite en 2003, reposent sur le calcul aux états 
limites correspondant respectivement aux règles BAEL91 et l'Eurocode3 « Calcul d e s  
Structures en Acier» accompagné du document français d’application nationale.   
            Donc les principales normes utilisées pour les structures en acier sont la norme de 
Règles de calcul des constructions métallique (CM66) en France. De même, en Europe la 
principale norme utilisée est la norme des règles de conception et de calcul des structures en 
acier est Eurocode 3. 
                 C’est cette particularité qui m’a incitée de réaliser mon projet de fin d’études qui 
consiste à comparer les deux normes CM66 et Eurocode 3 afin d’extraire les spécificités de 
chacun ainsi de découvrir la nature de ces changements dans l'étude d'une structure en 
charpente métallique (hangar). Celle-ci fut décomposée en deux parties. Dans la première 
partie de mon projet, je me suis consacré à une recherche bibliographique des deux normes 
ainsi que la description et les détails quant à l’objet ou l’ouvrage à étudier, en établissant 
d’abord une analyse comparative des textes normatifs, dans lesquels je faisais varier certains 
paramètres et de faire une analyse en décrivant les distincts éléments de construction. 
             Dans ma seconde partie, je me suis basé sur mon étude pratique ou numérique pour 
dimensionner à la fois aux CM66 et aux normes Eurocode 3, un projet bâtiment en charpente 
métallique (hangar). 
          L’objectif est de tirer de cette comparaison l’influence d’un système normatif sur la 
conception, l'étude ainsi que par conséquence on peut prévoir ou estimer le coût et le délai de 
l’ouvrage. 
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1‐ GENERAL INTRODUCTION 
            Steel is one of the main structural materials in the world. It is used in almost all sectors: 
construction, building, manufacturing… Any project would be unthinkable without steel. In 
other words, steel is the base itself of the high standard of living enjoyed by the world 
nowadays.  
     In industrialized countries, the design of steel structures is governed by one or more 
standards that dictate the rules of good practice to follow and provide security to the users of 
built works. Each country has its own standardization system, which led to the development 
of one or more codes of practice which reflecting its expertise. This therefore results in a wide 
range of tools legislating the steelwork design in which are used terminology, rules, analytical 
laws that vary from one standard to another. 
              The Algerian regulations on calculation of structures or civil works knows like the 
European countries, a significant change. The current rules concrete CCBA 68 and CM66 
metal framework, based on allowable stress, are gradually replaced by new CBA93 CCM97 
and regulations. These last respectively are based on the limit states corresponding to 
BAEL91 rules and Eurocode3 "Steel Structures calculation" accompanied by the French 
national application document. 
                 Therefore, the main standards used for steel structures are the norm Calculation 
Rules of metal constructions (CM66) in France. Similarly, in Europe, the main standard used 
is the standard design rules and design of steel structures is Eurocode 3. 
           This is the peculiarity prompted me to make my final project studies including 
comparing the two standards CM66 and Eurocode 3 by studying a metal frame structure (a 
Shed). This project is divided into two parts. In the first part, I am devoted to a literature of 
the two standards, first established a comparative analysis of normative texts in which I was 
varying certain features. 
                In my second part, I based on my practical study to size for both CM66 and 
standards Eurocode 3, a building in steel structure project (shed). 
 
          The aim is to pull out from this comparison the influence of a standard system for the 
design, the study and consequently one can predict or calculate the cost thus also the 
extension of the work. 
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2-Présentation du sujet 
 

Introduction   
 Les entreprises de construction métallique couvrent un spectre étendu de l’activité BTP 
en Algérie. Les activités traditionnelles de la construction métallique concernent 
essentiellement le domaine de la fabrication et du montage des ossatures métalliques, mais la 
vaste nécessité de construire des usines et des halles incitent ces entreprises à faire face aux 
exigences et de s’intéresser à ces constructions comme il était toujours quant aux constructions 
en béton armé.  

 Présentation du sujet  
  Intitulé du sujet : " ETUDE COMPARATIVE D’UN HANGAR SELON LES 
REGLEMENTS EUROCODE 3 ET CM 66". Il m’a été proposé par mon enseignant et 
promoteur.  
 Introduction  

Ce présent sujet consiste à faire l'étude et la conception d'un hangar selon deux règlementations 
Eurocode3 et CM66 et par la suite on compare les résultats. 
 Objectif  

On se doit de faire une étude et une conception élémentaire du bâtiment c'est-à-dire la 
conception de chaque élément. 
Description  

 
 

Figure I – 1 : schéma de la structure pré dimensionnée  
  

 Longueur totale du pignon « b = 16m »  
 Longueur totale du long pan « a = 40m »  
 L'espacement entre portiques « D = 5m ». 
 un joint de dilatation à mi longueur sur long pan qui joue aussi le rôle d’un joint 

sismique. 
 Des joints de dilatation qui jouent aussi le rôle de joints sismique entre les hangars. 
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 Stabilité : elle est assurée par  
Pallées de stabilité sur long pan. 
Portique auto stable sur pignon. 

 
 

 
 
 
 

Figure I – 2 : Vue de la face (Pignan) de l’ossature.  
 
 

 
Figure I – 3 : Vue du long pan de l’ossature. 

 
 
 



 
  

13 
 

 
 

Figure I – 4 : Vue de dessus de l’ossature. 

 Figure I – 5 : Vue de d’ensemble de l’ossature en 3D 
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1- Introduction en charpente métallique :              

           L’acier a commencé de faire son apparition comme matériaux de construction au 

milieu du XVIII
e siècle, un des précurseurs de la construction en fer fut Victor Louis qui en 

1786, créa le premier ouvrage constitué entièrement d’une ossature métallique : le théâtre 

français à Paris. 

            A partir de 1890 l’acier a pu être produit de façon industrielle (apparence des 

premières poutrelles en fer forgé en I, L, T), l’assemblage s’est d’abord fait avec des rivets, 

puis à partir des années1930, par boulonnage, ou soudage. 

             La conception de la structure porteuse d’une halle ou d’un bâtiment est basée sur son 

utilisation prévue, soit essentiellement ses caractéristiques de résistance (pour assurer une 

sécurité structurale suffisante) et de déformabilité (pour garantir une bonne aptitude au 

service), elle est donc fortement influencée par les propriétés des matériaux qui la composent. 

Un projet en charpente métallique doit en conséquence être conçu et élaboré de façon à ce-que 

les propriétés du matériau acier soient utilisées au mieux, soit sa haute résistance mécanique, 

sa grande ductilité, et sa soudabilité. 

            Par conséquent, la charpente métallique est devenue non seulement une façon de 

construire en parallèle avec le béton armé, mais notamment un mode de construire des 

ouvrages mieux, hauts, vastes, beaux et fiables que ceux du béton armé. 
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2- Domaines d’utilisation  

 Bâtiments industriels : bâtiments de grandes hauteurs et portées (avec ou sans ponts roulants)  

 

  

 

 

 

 

 

 

Couvertures des bâtiments de grandes portées : constructions sportives, marchés, hangars, 

ateliers d’aviation, grandes surfaces …  
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Ossatures des bâtiments à plusieurs 
étages  
 

 

 

  

 

 

 

 

Ponts et passerelles : à poutre, en arc, suspendu, à haubans … 
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Les tours et les mâts : pylônes des lignes électriques, de télécommunication …   
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Les constructions métalliques en tôle : réservoirs, silos, pipelines … 
 

  

 

 

 

 

 

Les calottes sphériques 
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 Les mécanismes mobiles : les grues  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Les plates-formes off-shore  
 

 

 

 

 

 

Les châteaux d’eau                                                         Autres structures 
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 3-Principaux avantages des constructions en acier : 
 La légèreté : Les constructions en acier sont, en général, plus légères que celles en béton 

armé ou précontraint, en bois, en pierre … La légèreté peut être caractérisée par le rapport 
entre le poids volumique et la résistance (appelé rendement). 

  La solidité : Grâce à l’homogénéité des matériaux utilisés en construction métallique.  

 La résistance mécanique : Grande résistance à la traction franchissement de grandes portées.  

 Bonne tenue aux séismes (ductilité + mêmes résistances à la traction et à la compression).  

 L’industrialisation : La préparation et la mise en forme des éléments de structures en 
acier se font en atelier. Ces éléments arrivent sur le chantier prêt à être montés et assemblés. 
Cela nécessite des techniques et des équipements modernes.   

 L’imperméabilité : L’acier se caractérise par son imperméabilité (fluides : liquide + 
gaz). Attention lors de la réalisation des assemblages.  

Les possibilités architecturales : Beaucoup plus étendues qu’en béton. Les 
modifications : Aisément réalisables.  

4-Inconvénients des constructions en acier :  

 La corrosion : L’acier tend à s’oxyder et à se corroder lorsqu’il est soumis à des 
atmosphères humides, à des agressions chimiques, à la condensation, qu’il est en contact avec 
l’eau ou les sols. La protection contre la corrosion peut se faire par :   

                   -l’ajout d’additifs à l’acier. 

                  - le revêtement périodique de la surface d’acier (galvanisation, métallisation 

au pistolet, électo-zinguage …) avec peinture ou vernis. 

                        - la sélection de formes de structures sans brèches et fentes afin de se prémunir 
des risques de l’humidité et des poussières. 

 Mauvaise tenue au feu nécessitant des mesures de protection onéreuse :   
Le module d’élasticité de l’acier commence à diminuer à partir de la température T=200°C. 
L’acier perd sa capacité portante et passe à l’état plastique à partir de la température 

T=600°C.  Susceptibilité aux phénomènes d’instabilité élastique : En raison de la minceur 

des profils. 
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5-Principes de base :   

A propos du matériau acier  

         -L’acier est un matériau issu de la réduction du minerai de fer ou du recyclage de 
ferrailles.  

        -Les aciers de construction sont constitués essentiellement de fer.  Ils contiennent en 
général de 0,1 à 1% de carbone + des additions variables (manganèse, silicium, molybdène, 
chrome, nickel, titane, tungstène...).  

       -Les aciers de construction peuvent être laminés, étirés ou tréfilés. 

Phases principales du laminage à chaud  
 

 

Classification des produits sidérurgiques  

 Les produits en acier peuvent être classés en 2 grandes catégories :       - Les produits longs 
qui sont obtenus par laminage à chaud, étirage ou tréfilage (poutrelles, palplanches, câbles, 
fils, ronds à béton...).  
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      - les produits plats qui subissent en général un laminage à froid supplémentaire, à l’
exception des tôles de forte épaisseur (tôles, bardages, profils minces, profils creux...). 

Les produits longs : 

Les laminés marchands : on distingue : a)les ronds pleins,   

b) les carrés pleins, 

c)les hexagones pleins, 

d) les plats, 

e)les cornières (L) à ailes égales, 

f) les cornières (L) à ailes inégales, 

g) Les fers en T, 

h) les petits U  

   Les poutrelles laminées : elles peuvent avoir différentes sections, en I, en U, ou en H.   

       -  Les poutrelles en I sont de deux sortes :    

                             – IPN: poutrelles en I normales. Les ailes sont d’épaisseur variable, ce qui 
entraîne des petites difficultés pour les attaches ;    

                            – IPE: poutrelles en I européennes. Les ailes présentent des bords parallèles, 
les extrémités sont à angles vifs (seuls les angles rentrants sont arrondis). Les IPE sont un peu 
plus onéreux, mais plus commodes et sont d’usage courant. IPN IPE 

- Les poutrelles en U souvent utilisées comme éléments 
secondaires. On distingue :  

                   – UPN : les faces internes des ailes sont 
inclinées ;      

                  – UAP : l’épaisseur des ailes est constante ;    

                  – UPE : l’épaisseur des ailes est constante. 

         - Les poutrelles en HE se décomposent en 
trois séries suivant l’épaisseur relative de leur 
âme et de leurs ailes :   

    – HEA; HEA HEB  
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– HEB ;      – HEM.  

      Il existe aussi des poutrelles HL (à très larges 
ailes), HD (poutrelles-colonnes) et HP (poutrelles-
pieux). HEM  

• Les demi poutrelles : Le découpage des 

poutrelles I et H suivant l’axe longitudinal a de 
multiples utilisations : sections T, membrures de 
poutres... • Les poutrelles dissymétriques : Ce sont des 

poutres reconstituées composées soit d’un T et d’
une large semelle inférieure soudée (dénommées IFB, 
pour Integrated Floor Beam), soit formées d’un H 
dont la semelle inférieure a été élargie par adjonction 
d’un plat (dénommée SFB, pour Slim Floor Beam). 
Grâce à leur aile inférieure élargie, elles sont 
particulièrement adaptées pour la pose de planchers préfabriqués, de coffrages en acier 
permettant d’incorporer la dalle dans la hauteur de la poutrelle, soit encore pour la pose de 
dalles alvéolaires en béton précontraint. 

Les produits plats  

• Les tôles et les larges plats :    

-Les tôles sont fabriquées sous forme de bobines.   

–Elles sont livrées en largeurs standards ou à la demande, mais les largeurs sont en général 
limitées à 1800 mm   

-L’épaisseur ne dépasse pas 16 à 20 mm pour les tôles laminées à chaud et 3 mm pour les 
tôles laminées à froid.  

-Celles-ci peuvent être mises en forme par profilage, pliage ou emboutissage.   

• Les tôles nervurées :   

-Ce sont des tôles minces que l’on nervure par profilage à froid à l’aide d’une machine à galets. 
Les tôles nervurées sont issues de bobines galvanisées et souvent prélaquées.  

-Les applications concernent les produits d’enveloppe (bardage), de couverture (bac, support 
d’étanchéité) et de plancher (bac pour plancher collaborant ou à coffrage perdu), ainsi que les 
panneaux sandwich incorporant des matériaux isolants.  
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• Les profils creux : Les tubes de 
construction sont appelés « profils 
creux ». Ils sont fabriqués en continu 
à partir de tôles minces ou moyennes 
repliées dans le sens de leur 
longueur.  
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• Les plaques : On parle de plaques lorsque l’
épaisseur dépasse 20 mm. On peut obtenir des 
plaques jusqu’à 400 mm d’épaisseur et 5200 mm 
de largeur. Les plaques sont principalement 
utilisées pour les ouvrages d’art. Leur assemblage 
par soudure peut être complexe. Il existe aussi des 
plaques à épaisseur variable pour les ouvrages d’
art.  

• Les profils minces : Les tôles minces galvanisées (d’épaisseur inférieure à 5 mm) peuvent 
être profilées à froid pour réaliser des profils minces. De sections très diverses, les profils 
minces sont utilisés en serrurerie, en menuiserie métallique et en ossatures légères : pannes de 
charpente, ossatures de murs ou de cloisons, de faux plafond...   

 

 

 
Comportement mécanique de l’acier :  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 Ce diagramme contrainte-déformation se décompose en 4 phases :  
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Phase 1 - domaine élastique : obéissant à la loi de Hooke =. 

Phase 2 - palier d’écoulement plastique : traduisant un allongement sous charge 

constante.  

Phase 3 – domaine d’écrouissage : correspondant à une nouvelle augmentation de la 

sollicitation avec l’allongement.  

 Phase 4 – domaine de striction : correspondant à une réduction localisée de la section 

de l’éprouvette.  

        En construction métallique, les pièces et les éléments des ossatures sont conçues et 

calculés pour rester la plupart du temps dans le domaine élastique.   

       Le palier d’écoulement plastique représente une réserve de sécurité. Il traduit la ductilité 

de l’acier (elle permet une bonne tenue aux séismes).   

       L’acier a un comportement élastoplastique. 
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Principales caractéristiques des aciers de construction  

 

 

 

 

 

 

 

Nuances principales des aciers de construction  
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Diagrammes contrainte-déformation des aciers de nuances S 235 et S 355  
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Facteurs affectant la conception d’une construction en acier : 
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Les règles et normes de conception et de calcul appliquées à l’étude des 
projets de construction en acier : 

 

 

  

 

 

 

 

 

 

 

 

L’Eurocode 3 est subdivisé en différentes parties : 

 EN 1993-1 Règles générales et règles pour les bâtiments. 
 EN 1993-2 Ponts métalliques. 
 EN 1993-3 Pylônes, mâts et cheminées. 
 EN 1993-4 Silos, réservoirs et canalisations. 
 EN 1993-5 Pieux et palplanches. 
 EN 1993-6 Chemin de roulement. 

 

Sécurité des structures  

Une définition de la sécurité : l’absence du risque.  

 - Un ouvrage en acier doit être conçu et calculé de manière à présenter une sécurité liée à 
l’existence et à l’utilisation de cette construction.   

- En général les risques sont :  

     -la ruine de l’ouvrage ou de l’un de ses éléments, 

      -un comportement anormal susceptible d’affecter la durabilité, l’aspect ou l’utilisation de 
cet ouvrage. 
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- En réalité la notion de sécurité reste liée aux diverses causes d’incertitudes qui peuvent 
exister, qui sont liées au grand nombre d’imprécisions, d’imperfections et d’erreurs pouvant 
affecter : 

     *   la conception d’une structure,  

     * la fabrication des éléments,  

     * la transformation des pièces,  

     * le montage sur site,  

     * l’exploitation par le maître d’ouvrage,…etc.        

- L’idée de base du probabilisme est de limiter la 
probabilité d’atteindre des états indésirables de la 
structure en acier à une valeur acceptable en tenant 
compte du caractère aléatoire des paramètres dans 
le calcul.  

Les états-limites  

• État-limite : État particulier au-delà duquel (dépassement dans le sens défavorable) la 
structure (ou l’un de ses éléments) n’assure plus les fonctions et ne satisfait plus aux 

exigences pour lesquelles elle a été conçue. On distingue deux catégories d’états-limites :    

            - les états-limites ultimes (E.L.U.)       

           - les états limites de service (E.L.S.) 
 

• États-limites ultimes (E.L.U.) : Il y a effondrement de la structure ou d’autres formes de 
ruine structurale au-delà de ces états → Sécurité des biens et des personnes.  

Un E.L.U. est atteint lorsque l’on constate : - une perte d’équilibre,  

- une instabilité de forme,  

- une rupture d’élément,  

- une déformation plastique exagérée … etc. 

• États-limites de service (E.L.S.) : Ils correspondent à des critères dont le non-respect ne 
permet pas à l’élément d’être exploité dans des conditions satisfaisantes, ou compromet sa 
durabilité. (Limitation des flèches, de la fissuration du béton …) 

Les actions agissant sur une structure (Eurocode 1)  

           Une action désigne une charge appliquée à la structure (action directe) ou une 
déformation imposée (action indirecte).  

          La valeur de calcul d’une action est obtenue en faisant le produit d’une valeur 
représentative de base (caractéristique) de l’action par un coefficient partiel de sécurité.  

           Les actions peuvent être subdivisées en 3 catégories :  



31 
 

 Les actions permanentes (G) :  
             -poids propres des structures et des équipements fixes, 

             - action de la précontrainte, 

             - déplacement différentiel des appuis, 

             - déformation imposée à la construction. 

 Les actions variables (Q) :  
         - charges d’exploitation,  

         - action du vent,  

         - action de la neige,  

         - action des gradients thermiques, 

         - charges en cours de construction.  

 Les actions accidentelles (A) :  
           - Chocs,  

           - Incendie,  

           - Séisme,  

           -Explosions.  
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Les combinaisons d’actions (Eurocode 1) 

 

 

 

 

 

 
 

Valeurs limites recommandées des déformations  
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Convention – axes (Eurocode3)  

 

x-x - sur la longueur de la barre y-y - axe de la section transversale  

z-z - axe de la section transversale  
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Caractéristiques géométriques des sections  

� Le moment statique de l’aire 

 � par rapport à l’axe x 

 � L’ordonné du centre de gravité G par rapport à l’axe x d�  

G  

�  

y  

yG  

x  

�dy�52 S��dyS�xx���yG��� 

� Le moment d’inertie d’une section d’aire � par rapport à l’
axe x � de même   

� Conséquences d’un changement d’axe G  

�  

� Si l’axe x’ passe par G g g' yG  

x'  

d  

x  

dSS���'xx2253  

��dyI��dxIxy��222gII���'ggII������Gx��'xx 

Applications (Caractéristiques géométriques des sections) � 
Application I-1 :   

  

Déterminer A; I; I; W; W. 
yzel,yel,z  
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Unité : mm 54  

Résistance en section  
Actions extérieures : charges concentrées 

et/ou réparties (forces / moments) – 

déplacements ou rotations imposés – 

variations de température – sollicitations 

dynamiques … Structure  

en acier  
Pour les sections des  

éléments de la structure  

Sollicitations : efforts internes �  

contraintes et déformations   
55  

� Les sollicitations sont de 5 natures différentes :  � La traction.  

    � Effort normal � La compression.   

� La flexion.     � Moment de flexion � Le cisaillement.     � Effort 
tranchant � La torsion.     � Moment de torsion � Une section peut 
être soumise à une interaction d’efforts (combinaison d’un effort 

normal, d’un moment de flexion, d’un effort tranchant et/ou d’un 
moment de torsion). �  



 
 
 
 
 
 
 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
 
 
 
 
 
 
 

Présentation des règlements 
 
 
 
 
 

Chapitre

III
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CM66 GENERALITES
Système d’axes de références     :  
 

CM66     :  

• X : axe de plus forte inertie de la section
• Y : axe de plus faible inertie de la section
• Z : axe longitudinal perpendiculaire à la section

Eurocode     3 :  

• yy : axe de plus forte inertie de la section
• zz : axe de plus faible inertie de la section
• xx : axe longitudinal perpendiculaire à la section

 Les calculs peuvent être menés en     :  
- élasticité
- plasticité
- fatigue

 
au  niveau  des  CM66  seul  le  calcul  en  élasticité  est  appliqué  (avec 
quelques incursions implicites et limitées dans le domaine plastique)
Unités pratiques   (Units)     :   
 
- efforts : DaN
- longueurs : mm
- moments  fléchissant : 

DaN*m
- sections : mm²
- moments statiques : cm^3
-  moments d’inertie : cm^4
- contraintes : DaN/mm²

efforts dans un bâtiment     :  
 
- traction
- compression
- cisaillement
- flexion :  simple  (1  plan),  déviée 

(2 plans), composée
 
on s’arrange pour qu’il  n’y ait  pas de 
torsion dans un bâtiment. 
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Instabilités élastiques     :  

 
- flambement :  (tout le profil)
- déversement (semelles)
- voilement (âmes)

 
contraintes admissibles     :  
 

- en traction : σ ≤ σe
- cisaillement : τ ≤ 0.6 σe
- flexion simple : σf /ψ≤ σe
- instabilité élastique : k  σ ≤ σe (k 

coefficient de flambement ou de 
déversement)

 
convention RDM     :  
 
- efforts tranchants : négatifs en bas et positifs en haut
- moments fléchissant : positifs en bas et négatifs en haut

  
dimensionnement des ossatures     :  
 

• ELU     :  états  limites  ultimes  ,  correspondant  à  un   cas  de  charge 
exceptionnel,  ultime, pour lequel  la  stabilité générale de l’ouvrage 
doit être garantie, bien qu’étant à la limite de ruine. Il correspond à 
un calcul de résistance des éléments. Un tel état est atteint lorsque 
l’on peut constater :

o  une perte d’équilibre
o une instabilité de forme
o  une rupture d’élément
o déformations plastiques excessives

• ELS     : états limite de service  , Il correspond à l’utilisation courante 
et  quotidienne du bâtiment.  On vérifie   les déformations et  les 
déplacement  des  éléments,  afin  de  garantir  la  pérennité  de 
l’ouvrage.  (SLS  Service  Limit  State);  un  état  limite  de  service 
correspond  à  l’état  au  delà  duquel  les  critères  spécifies 
d’exploitation ne sont plus satisfaits

o Déformations ou flèches affectant l’aspects ou l’exploitation 
efficace de la construction ou provoquant  des dommages 
aux finitions ou aux éléments non structuraux

o Vibrations,  oscillations  ou  déplacements  latéraux 
incommodant les occupants, endommageant le bâtiment ou 
son contenu ou limitant son efficacité fonctionnelle. 

Les types de charges     :  Coefficients     de pondérations CM66:   
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On distingue     :  
- charges  permanentes : 

présence  certaine  et 
intensité  prévisible  (poids 
propre,  précontrainte, 
déformation imposée…)

- charges variables : 
occurrence certaine, mais 
intensité aléatoire (charges 
sur plancher, etc.)

- charges  accidentelles : 
occurrence  et  intensité 
aléatoire (explosions, chocs 
de véhicules, etc ;)

d’où les types de charges 
suivants     :  

- G :  charge  permanente 
ponctuelle (Dead loads)

- g :  charge  permanente 
uniformément répartie

- Q :  charge  d’exploitation 
ponctuelle (Imposed Loads)

- q :  charge  d’exploitation 
uniformément répartie

- Sn :  charge  de  neige 
normale

- Se :  charge  de  neige 
extrême

- Wn : charge de vent normal
- We :  charge  de  vent 

extrême
- A : actions accidentelles 
- E : actions sismiques
- T : actions thermiques

- 4/3 = 1.33
- 3/2 = 1.5
- 17/12 = 1.42

 
- pour le calcul des contraintes on 

prend les valeurs pondérées 
- pour  le  calcul  des  flèches  on 

prend  les  valeurs  réelles,  en 
excluant les cas extrêmes

- on  n’associe  jamais  neige 
extrême  et  vent  extrême  en 
entier 

 
les coefficients de pondérations ont été 
introduits  afin  d’avoir  à  peu  prés  le 
même  coefficient  de  sécurité  dans 
toute l’ossature.

 
Nota     :   les vérifications sous état de contraintes multiples ne sont presque 
pas prises en compte par les règles CM66 ; la vérification séparée des 
états  limites  des  contraintes  normales  et  tangentielles  est  en  effet 
souvent suffisante dans les constructions courantes.
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Les règles françaises sont de longues 
date  fondées  sur  une  courbe 
enveloppe des points de plus grande 
scission du cercle de Mohr, construite 
à  partir  des  valeurs  limites  des 
sollicitations simples :
 

- traction  ou  compression  pure : 
±fy

- cisaillement pur : 0.65fy
 
( l’additif80 et l’eurocode3 retiennent la 
combinaison générale des 3 
contraintes principales de Von Mises : 

( ) ( ) ( ) f y
2

13
2

32
2

21
2

2
1 ≤





 −+−+− σσσσσσ

)
Charges  caractéristiques     :   les  valeurs  sont  dites  caractéristiques  si 
elles sont établies sur des bases statistiques ; la plupart du temps dans 
la  normalisation  actuelle  il  s’agit  d’une  probabilité  de  5%  d’être 
dépassées en cinquante ans.
Charges climatiques     :   les normes de calcul distinguent 

• charges normales     :   servent à définir un niveau d’agression pour le 
comportement  normal  en  service  de  l’ouvrage  (état  limite  de 
service  ou  ELS) ;  ce  sont  des  charges  qui  ont  une  probabilité 
convenablement  fixée d’être  atteinte  une ou plusieurs  fois  dans 
une année.

• Charges extrêmes     :   servent à définir un niveau d’agression pour le 
comportement ultime de l’ouvrage (état limite ultime ELU) ; ce sont 
des charges qui ont une probabilité convenablement fixée d’être 
atteintes une seule fois pendant la durée de vie de la construction ; 
leur dépassement conduit à la mise hors service de la construction 
(ruine). 

• Charges accidentelles     :   correspondent à peu prés à une situation 
accidentelle. 

Charges permanentes     :   elles sont dues au poids propre de la structure et 
de ses éléments, aux efforts de précontraintes, ainsi que des efforts dus 
à des déformations imposées de manière définitives (e.g. tassement de 
fondations).
 
Matériaux DaN/m^3 Matériaux de DaN/m^3
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structurels construction
Acier 7850 ciment 1500

Aluminium 2700 Mortier de ciment 2000
Béton armé 

courant 2500 Sable sec 1600

Béton non 
armé 2200 Terre végétale 2100

Bois de 
conifère 600 Plâtre 1500

Bois de 
feuillus 800 Verre 2500

Bois durs 
tropicaux 1000 Plomb 11400

Verre 2500 Zinc 7150
  Cuivre 8950
    

Matériaux 
stockés

Angle 
de 

talus
DaN/m^3 maçonnerie DaN/m^3

Ciment 30 1500 Agglomérés pleins 2150
Plâtre 28 1225 Agglomérés creux 1500
Sable 34 1570 Briques pleines 1800
Clinker 36 1570 Briques creuses 1500

Charbon 35 1000 Moellons 2300
Blé 28 835 Pierres de tailles 2700

Maïs 28 785   
Orge 27 810 planchers DaN/m²

Colza 24 700 Dalle pleine en béton armé 
par cm d’épaisseur 25

Tournesol 22 500
Plancher à bac acier 

collaborant
 ep. 15cm

300

  
Plancher en bac acier 

collaborant
  ep. 20cm

410

couverture
s DaN/m²

Plancher à poutrelle et
 entrevous montage ep. 

15cm + 4
250

Zinc 
(voligeage 

et tasseaux 
compris)

25
Plancher à poutrelle et 
entrevous montage ep. 

20cm + 5
315
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Bacs 
aluminium 5   

Bacs aciers 8 à 12 Etanchéité DaN/m²
Bacs aciers 
+ étanchéité 

auto 
protégée

20 à 24 asphalte 50

Plaques en 
fibrociment 17 multicouche 12

Tuiles 
(liteaux 

compris)
50 à 80   

Ardoises 
(lattis et 

voligeage
 compris)

30 revêtement DaN/m²

  Carrelage céramique par
Cm d’épaisseur 20

  Dalles thermoplastiques 
Par mm d’épaisseur 2

  Parquets collés 7
  Parquets sur lambourdes 28

Charges d’exploitation     :   NF P06.001
 

Bâtiment 
d’habitations KN/m² Bâtiments de 

bureaux KN/m²
Bâtiment 

scolaires et 
universitaires

KN/m²

logements 1.5 Bureaux 
cloisonnés 2.5

Salles de 
classes,

Laboratoires, 
ateliers,
Dortoirs, 
sanitaires

2.5

balcons 3.5 Bureaux 
paysagés 3.5

Amphithéâtres,
Salles 

modulables,
cantines

3.5

Escaliers, hall 
d’entrée 2.5

Circulations, 
escaliers,

Hall d’entrée
2.5

Salles de 
réunion ou
Polyvalente 
avec sièges,
bibliothèques

4
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Combles non 
aménageables

Avec 
planchers

1   

Salles sans 
sièges, 

Escaliers, 
circulation,

Salles de jeux

4

    Cuisines 
collectives 5

Bâtiment 
hospitaliers

 et 
dispensaires

KN/m²
Terrasses 

accessibles
 privées

1.5kN/m²   

Chambres, 
sanitaires 1.5   

Gardes corps
(efforts 

horizontaux 
linéiques)

KN/m

Circulations 
internes 2.5 Autres 

locaux KN/m²

Locaux privés
(avec un 

minimum de 
1.3

kN d’effort 
global réparti)

0.4

Halls, 
Circulation 
générale

4

Salles de 
restaurant,

Cafés, 
cantines

De moins de 
100 places

2.5 En habitations 
collectives 0.6

services 2.5

Halles où le 
public

Se déplace 
(gares)

4

Pour les 
bâtiments 
recevant
Du public

1

Salles 
d’opérations,

Buanderie
3.5

Salles de 
spectacle

Avec public 
debout

6
Pour les 

tribunes de 
stade

1.7

Cuisines 
collectives 5

Salles de 
théâtre,

Amphithéâtre,
Tribune avec 

sièges

4
Pour les 

installations 
industrielles

0.3 à 
0.6

  Salles de 
danses,

Boutiques et 

5   
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annexes

Bâtiments à 
usage sportif

Ou 
d’éducation 

physique

 

Garages et 
parc de 

Stationnement 
de

Voitures 
légères

2.5

Escaliers et 
passerelles
De locaux 

industriels :
KN/m²

Sauf 
prescription 
contraire,
Charge 

statique de 
5kN/m²

   Circulation 
générale 2

    

Accès aux 
appareils

Passage d’une 
personne
De front

1.5

 
Charges d’entretien sur les couvertures     non accessibles au public :   
 

• couverture sur charpente     :   les charges d’entretien sont assimilées 
à deux charges concentrées de 1kN appliquées à 1/3 et 2/3 de la 
portée.  Lorsque  les  portées  sont  inférieures  à  3m,  les  deux 
charges sont placées à 1m d’intervalle dans les conditions les plus 
défavorables, en ne tenant pas compte, dans le cas de continuité, 
de la charge extérieure de la portée considérée (cela revient, dans 
le cas des portées < 2m, à ne placer qu’une charge en milieu de 
travée)

• charges sur  couverture en éléments  autoportants     :   les  éléments 
doivent  de  dimensions  et  de  poids  assez  modérés  pour  être 
manipulables sans appareils. La charge d’entretien est constituée 
de deux charges de 1kN + le demi poids de l’élément, placée au 
1/3 et 2/3 de la portée. Si les éléments sont de grandes portées et 
mis en place par des moyens spéciaux, la charge d’entretien est à 
déterminer dans chaque cas en fonction de ces moyens.

• Terrasses et toitures recevant une étanchéité     :   on considère une 
charge de surface répartie sur 10m² qui vient s’ajouter au poids 
propre de la couverture. Sa valeur au m² est égale soit au poids 
moyen des matériaux constituant l’étanchéité et de ceux placés au 
dessus d’elle, plus 0.5 kN, soit à 1kN si ce poids n’est pas atteint. 
Les 10m² forment un rectangle dont un coté est  éventuellement 
déterminé par l’entraxe entre les éléments de structure considérés. 
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Efforts  thermiques     :   pour  la  France  métropolitaine  il  est  d’usage  de 
négliger  les  charges  dues  aux  différences  thermiques,  tant  que  la 
longueur du bâtiment, compté à partir du point fixe de contreventement, 
n’excède pas 50m.
CM66 :  ±27°C  pour  une  charpente  à  l’air  libre,  soit  0.3mm/m ;  le 
coefficient  de  pondération  est  le  même  que  pour  les charges 
permanentes. 
Nota     :   pour les structures souples et élancées, il  peut être nécessaire 
d’amplifier  les  efforts  par  un  coefficient  β d’amplification  dynamique 
(fonction de la 1ère période propre de vibration de la structure)
Charges dues aux accumulations d’eaux     :   processus itératif dans lequel 
une forte chute d’eau entraîne des déformations de la couvertures, qui 
elles  mêmes  entraînent  des  accumulations  d’eaux  et  d’autre 
déformations.  Ce  phénomène  est  surtout  effectif  pour  les  toitures  de 
faible pentes
Charges de givres     :   elles sont susceptibles d’affecter certaines structures 
métalliques  extérieures  de  faible  poids  propre,  essentiellement 
dimensionnées par le vent et comportant un linéaire important de barres 
et parfois de câbles. (e.g. pylones)

combinaisons pratiques     des régles CM66 :  
- G

 
- 1.33G + 1.5Sn

 
- G + Se

 
- 1.33G + 1.5Q

 
- 1.33G + 1.5Wn

 
- G + 1.75Wn

 
- 1.33G + 1.42Sn + 1.42Q

- G + Se + Q
 
- 1.33G +  0.5*1.42Sn + 1.42Wn

 
- G + 0.5Se + 1.75Wn

 
- 1.33G + 1.42Q +1.42Wn

 
- G + Q + 1.75Wn

 
- 1.33G + 1.33Sn + 1.33Wn + 1.33Q

       - G + 0.5Se + 1.75Wn + Q

En présence d’un acrotère le vent ne peut plus balayer la neige     :   
Q + Se + Wn
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Q + Sn + 1.75Wn
Combinaisons enveloppe     :   la plupart 
des  combinaisons  sont  dans  la 
pratique superflues. On ne retient en 
général  que  trois  combinaisons 
enveloppe :
 
- G  +  Se  +  Q  charge 

descendante
- 1.33G  +  1.5(Sn  +  Q)  charge 

descendante
- G – We  charge ascendante

 

Conditions de flèches     :  
Plancher : 1/300
Couverture : 1/200
La  flèche  due  aux  seules  surcharges 
rapidement  variables  ne  doit  pas 
dépasser 1/500
Conditions  de  déplacement poteaux : 
1/200° de la hauteur
 
En  cas  de  poutre  consoles  la  flèche 
maximum  est  égale  au  double  de  la 
flèche  autorisée  pour  une  poutre  sur 
deux appuis.

CALCUL EN TRACTION/COMPRESSION PURE/
CISAILLEMENT/FLEXION SIMPLE ET DEVIEE

Calcul en traction   (Tension)  
 

Loi de Hooke     :   AE
NLl=∆

 
- ∆L variation de longueur de la 

barre mm
- N effort normal DaN
- L longueur de la barre mm
- A aire de la section mm²
- E module d’élasticité 

longitudinale DaN/mm²
 
 

Coefficient de poisson     :   lt υ εε =

- εt = (Φ1-Φ2)/Φ1
- εl=∆L/L

pour les aciers ν=0.3
 

critère de résistance pour la traction     :   
enette

Nt σσ ≤Α=
 ;

Anette = Abrute – Atrous ; on envisage toute les sections, droites, 
obliques, brisées, etc.

Calcul en Compression pure   (Compression)  
 
Si  la  longueur  de  l’élément  comprimé  est  <  à  10  fois  sa  plus  petite 
dimension  transversale,  la  pièce  est  dite  courte  et  l’on  a  de  la 
compression pure
 
Vérification     :   
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Boulons non ajustés : 
eAnette

Nc σσ ≤=
 ; boulons ajustés : 

eAbrute
Nc σσ ≤=

calcul en cisaillement   (Transverse Shear Stresses)     
 

critère de résistance     :   eστ ≤54.1  avec Anette
T=τ

 ;   formule générale: eaI
TS=τ

 
; avec :
- T effort tranchant DaN
- ea épaisseur de l’âme en cm
- S moment statique de la section en cm^3
- T moment d’inertie de la section en cm^4

 
 Attention : il faut bien prendre en compte le nombre de sections 
cisaillées pour le calcul de Anette
 
Cas pratiques     :   

Aâmenette
T=τ

                    Anetteâme
Abruteâme

eaI
TS=τ

                           Aâmenette
T

2
3=τ

 
on doit vérifier aussi les contraintes de flexions au droit du grugeage et 
au droit des trous (sections affaiblies) ; quand cela ne passe pas on peut 
mettre des plaques de renforts ;

on ne doit pas, en principe (5,202-1), prendre comme valeur de l’effort 
tranchant du aux charges variables en un point quelconque, une valeur 
inférieure  au  quart  de  la  valeur  maximale  déterminée  dans  la  travée 
considérée. En effet les hypothèses de chargement retenues conduisent 
souvent à calculer des valeurs d’effort tranchant nulles ou très  faibles en 
certains endroits. Or les conditions réelles, même avec des chargements 
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moins importants que ceux prévus au projet, peuvent conduire dés lors à 
des efforts tranchants nettement supérieurs dans ces zones. Cette règle 
permet de se prémunir contre ce phénomène. 

Calcul en flexion simple   (Simple Bending)  
 

Critère de résistance     :   
evIxx

Mf σσ ≤
Ψ

= /
0

- Mo moment maximum pondéré obtenu sur la poutre
- Ixx/v module d’inertie du profil
- Ψ coefficient d’adaptation plastique du profil art. 13,212
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relation entre le moment de flexion et la déformée     :   ''EIyM =  (Deflexion 
of Beams)
 
y’’ est la dérivée seconde de la déformée de la fibre neutre ; on admet 
que pour les poutres généralement rencontrées en charpente la flèche 
maxi se trouve très prés du milieu de la poutre :
 
fmaxi=f(L/2)

Calcul en flexion déviée   (Oblique Bending)  
 

Définition     :   On a de la flexion déviée 
lorsque la poutre est fléchie suivant deux 

plans (de symétrie)
Critère de résistance     :   au même 
point les contraintes en x et en y 

s’ajoutent :

σ
σσ

ey
fy

x
fx ≤Ψ+Ψ

Nota     :   calcul de la section nette, trous en quinconce :
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⊥  
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s idtrnbAnette *)4

2
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⊥
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avec n nombre de perçages 
t épaisseur de la pièce
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Philosophie de calcul de l'Eurocode 3 
 
Charges extérieures ultimes  ≤ Résistance de la pièce/ Coefficient partiel de sécurité
 

Ru NN ≤  

Ru VV ≤  
Ru MM ≤  
 
 
  

ù : 

uN  ,  , : effort normal ultime de compression ou de traction, effort tranchant ultime, et 
oment fléchissant ultime respectivement obtenus  par les combinaisons de charge 

xtérieures les plus défavorables 

uV uM

RN  ,  , : effort normal résistant de compression ou de traction, effort tranchant 
ésistant, et moment fléchissant résistant respectivement obtenus  en fonction des 
aractéristiques géométriques et mécaniques du matériau. 

RV RM

ombinaisons de charges : 
. ↓ QG 5.135.1 +
. ↓ VG 5.135.1 +
. ↓ NG 5.135.1 +
. ↓ )(35.135.1 NVQG +++
. ↑  VG 5.1−

lasse des sections : 
a classe de la section est donnée par la valeur maximale des classes de la semelle et de l’âme 

x :  
lasse de la semelle 1. 
lasse de l’âme 3. 
lasse de la section est de classe 3. 

lasse de la semelle : 

ε10
2

≤
f

f

t

b
 : classe 1. 

ε11
2

≤
f

f

t

b
 : classe 2. 

ε15
2

≤
f

f

t

b
 : classe 3. 
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Classe de l’âme : 
 

ε72≤
wt

d  : classe 1. 

ε83≤
wt

d  : classe 2. 

ε124≤
wt

d  : classe 3. 

 
 

yf   )/( 2mmN 235 275 355 
yf/235=ε  

ε  1 0.92 0.81 
 
 
Tableau 1. Classe des sections pour les profilés laminés 

Classes de sections Type de laminé Référence du profil 
Compression seule Flexion seule 

80 à 220 1 1 
240 2 1 
270 2 1 
300 2 1 
330 3 1 
360 3 1 
400 3 1 
450 4 1 
500 4 1 
550 4 1 

 
 
 
 
 

IPE 

600 4 1 
100 1 1 
120 1 1 
140 1 1 
160 1 1 
180 2 2 
200 2 2 
220 2 2 
240 2 2 
260 3 3 
280 3 3 
300 3 3 
320 2 2 
340 1 1 
360 1 1 
400 1 1 
450 1 1 
500 2 1 
550 2 1 

 
 
 
 
 
 
 
 
 

HEA 
 
 

600 3 1 
100à550 1 1 HEB 

600 2 1 
HEM 100à600 1 1 

 
 
 
Coefficients partiels de sécurités  
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Les coefficients partiels de sécurité pour vérifier la résistance des sections sont donnés dans le 

Tableau 2. Coefficients partiels de sécurité 

tableau 2. 
 

Classe d 4 es sections 1, 2, 3 
Section brute 0.10 =Mγ  si marque NF acier 1M 1.1=γ  

Section nette au droit des trous 25.12 =Mγ  
 

ésistance des sections transversales (§ 3.4 EC3) 

 

 

 

 
R
 

Effort axial de traction ( )  N
 
 

 
RNN ≤  

 

 

p

 

 

V

 
 
 
 
 

 
[ ]netuplR NNNMinN ;;=  

0

.

M

y
pl

fA
N

γ
=  : Résistance plastique de la section brute 

2

.9.0

M

unet
u

fA
N

γ
=  : Résistance ultime de la section nette au droit des trous de fixation. 

0

.

M

ynet
net

fA
N

γ
=  : Résistance plastique de la section nette pour les assemblages par boulons 

récontraints (HR)  à l’ELU. 

 

 

 

z 

 
 
 

 

Effort tranchant (V ) 

RVV ≤  
y yh 

t

d 
 

0

58.0

M

vy
plR

Af
V

γ
==  

r  

z 

b 

Section transversale 

w

ft
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Tableau 3. Aire de cisaillement d’une section 
Type de profilés 

vA  : aire de cisaillement 
Laminés en I ou H fwf trtbt )2(2A ++−  
Laminés en U fwf trtbtA )(2 ++−  
Reconstitués soudés en I ou H 

wdt  
 

 

 
 

 

•

 
 

 
 

 

 
S

S

 
•

 
 
 
C
 

Effort axial de compression ( ) 

RNN ≤  

N

 Vérification à la résistance : 
 

2.0≤λ  (pas de risque de flambement) 

ections de classe 1,2 ou 3. 

0

. yfA
NN ==  : Résistance plastique de la section brute. 

M
plR γ

ection de classe 4. 

1

. yeff fA
N =  : Résistance de calcu

M
R γ

l de la section brute au voilement local. 

 Vérification à la stabilité : 2.0fλ  (il y a risque de flambement) 

1

... yA fA
N

M
R γ

βχ
=  

0.1=Aβ  : pour les sections transversales de classe 1,2 ou3. 

A

Aeff
A =β  : pour les sections transversales de classe 4. 

χ  : coeffi

alcul de l’élancement réduit

cient de réduction pour le mode de flambement à considérer : 

 

 λ  : 

[ ] 5.0

1
Aβλ

λλ ⎟⎟
⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛
=  

5.0

1
⎥
⎥
⎦

⎤

⎢
⎢
⎣

⎡
=

yf

Eπλ          :  élancement critique d’Euler 

),( zyMax λλλ =     :  élancement maximale de l’élément. 
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y

y
y i

l
=λ   ;        

z

z
z i

l
=λ   ;   

:yl  longueur de flambement par rapport à l’axe yy 
:zl  longueur de flambement par rapport à l’axe zz 

 
:yi  rayon de giration par rapport à l’axe yy 
:zi  rayon de giration par rapport à l’axe zz 

 
• Calcul Analytique  du coefficient de réduction χ  : 
 
Flambement par rapport à l’axe fort yy 
 

[ ] 5.0

1
A

y
y β

λ
λ

λ ⎟⎟
⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛
=  

[ ]2)2.0(15.0 yyyy λλαϕ +−+=  

[ ] 5.022

1

yyy

y

λϕϕ
χ

−+
=     

 
α  : facteur d’imperfection correspondant à la courbe de flambement appropriée, donné par le 
tableau 5.5.1 de l’Eurocode 3) 
 
 
 
 
Tableau 4 : Facteurs d’imperfection α 
Courbe de flambement a  b  c  d 

Facteur 
D’imperfection α  

 
0.21 

 

 
0.34 

 
0.49 

 
0.76 

 
 
 
 
Flambement par rapport à l’axe faible  zz 
 

[ ] 5.0

1
A

z
z β

λ
λ

λ ⎟⎟
⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛
=  

[ ]2)2.0(15.0 zzzz λλαϕ +−+=  

[ ] 5.022

1

zzz

z

λϕϕ
χ

−+
=     

 
);( zyMin χχχ =  
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m

y
AN

fA
N

γ
βχ

.
..=     

 
• Calcul à l’aide du Tableau 5.5.2 de l’Eurocode 3 : 
 
On calcul );(max zyMax λλλλ ==  
 
On lit la valeur de χ  directement dans le tableau 5.5.2 de l’Eurocode 3 en fonction de 
l’élancement réduit λ et de la courbe de flambement appropriée.  
On déduit : 

m

y
AN

fA
N

γ
βχ

.
..=  

 
 
 
 
 

 
 

 
S
 

 
S
 

 
S
 

 
A
 

 
 
 
 

MM ≤  

Flexion simple   )(M
 
 

ection de classe 1 et 2 : 

plR MM =  

ection de classe 3 : 

elR MM =  

ection de classe 4 : 

effR MM =  

vec : 

0

.

M

ypl
pl

fW
M

γ
=  : Moment de résistance plastique de la section brute. 

0

.

M

yel
el

fW
M

γ
=  : Moment de résistance élastique de la section brute. 

1

.

M

yeff
eff

fW
M

γ
=  : Moment de résistance de la section brute au voilement local. 

 
 Flexion simple avec effort tranchant  )(M  

R
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Si   cas  de flexion simple sans tenir compte de l’effet de l’effort tranchant 

i    

 cas de sections transversales à semelles égales et fléchies suivant l’axe de forte inertie :  

RMM ≤   
 

plVV 5.0≤
 
S  plVV 5.0f

 
•
 

2

04 M

y

w

v
plR

f

t

A
WM

γ
ρ

⎟⎟
⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛
−=  : moment de résistance plastique réduit compte tenu de l’effort tranchant. 

Où : 

2

12
⎟
⎟
⎠

⎞
⎜
⎜
⎝

⎛
−=

plV

Vρ  

 
 dans  les autres cas :                                                                                                                                                                         •

voir la flexion simple en remplaçant  yf  par  une limite d’élasticité réduite ( ) yfρ−1  
 

 

 
ection de classe 1 et 2 : 

 

 

 
 
 

 
 
 

S

Flexion déviée ( yM , zM ) 

 

0.1≤⎟
⎞

⎜
⎛

+⎟
⎞

⎜
⎛

βα

Zy MM
 

 
 
 

α
 
 
 
S
 

 
S
 

⎟
⎠

⎜
⎝

⎟
⎠

⎜
⎝ plzply MM  

 

2=    et  0.1=β     : sections en  I  et  H 

ection de classe 3 : 

0.1≤+
elz

z

ely

y

M

M

M

M
 

ection de classe 4 : 

0.1≤+
effz

z

effy

y

M

M

M

M
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Flexion composée  )( NM +   
 

 

RMM ≤  

I
 

 
1

O
 

 
2
 
•
 
S
 
F
 

 
F
 

M  : Moment ultime du aux charges extérieures 
 : Moment de résistance plastique réduit du fait de l’effort axial. 

. nce :

M R

Vérification de la section à la résista  

. Pour un plat 
 

⎥
⎥

⎦

⎤

⎢
⎢
⎡

⎜
⎛

−= 1 N
MM

⎣
⎟
⎟
⎠

⎞
⎜
⎝

2

pl
plR N

 

n doit vérifier : 

0.1≤⎟
⎞

⎜
⎛

+
NM

2

⎟
⎠

⎜
⎝ plpl N

 

. Pour une section comprenant des semelles : 

 fANMinN

M

Si 0MyWpl /.50.0,25.0( γf ) : présence d’effort normal 

ction de classe 1 et 2 : 

lexion autour de l’axe  : 

e

yy

⎥⎦
⎤

⎢
⎡
−

=
a

n
MM plyRy 5.01

1
⎣

−
  

lexion autour de l’axe  : 

Ryy MM ≤  

zz

⎥
⎥⎢ ⎟⎜

⎛
−
−

−=
1

1 n
MM plzRz

⎦

⎤

⎢⎣

⎡

⎠
⎞

⎝

2

a

a
 

 (aire de l’âme) 

=  

Rzz MM ≤  

fw tbAA .2−=

)5.0;/min( AAa W
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plN

N
n =  

 
 
Flexion composée déviée ( biaxiale ) : 
 

0.1≤⎟⎟
⎞

⎜⎜
⎛

+⎟
⎟
⎞

⎜ Zy MM
 

⎠⎝⎠

βα

RzRy MM

 

⎛
⎜
⎝

2=α    et  n5=β     avec   0.1≥β  

Section asse 3 : 

 
 

 de cl
 

0.1≤++ zy

MMN elzelypl

MMN
 

 
Section de classe 4 : 
 

0.1..
.

+ y

MfA
≤

+
+

+

effz

zz

effy

y

yeff M

eNMeNMN
 

 
 
• Si 0/.50.0,25.0( MyWpl fANMinN γ≤ ) : l’effort normal est négligeable 

ection de classe 1 et 2 : 

=p  

ection de classe 3 : 
 

=p  

ection de classe 4 : 
 

=p  

. 

 
S
 
M plR MM
 
S

elR

 
M MM

S

M effR MM
 
 

0

.

M

ypl
pl

fW
M

γ
=  : Moment de résistance plastique de la section brute. 

0

.

M

yel
el

fW
M

γ
=  : Moment de résistance élastique de la section brute. 

1

.

M

y  : Moment de résistance de la section brute au voilemeff
eff

fW
M

γ
= ent local. 

 
II. Vérificatio

 
 

n de la section à la stabilité : 

2.0max ≥λ  (il y a risque de flambement) 
4.0≥LTλ  (il y a risque de déversement) 
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Où :   ),(Max λλ  max zyλ =

 de classe 1 et 2 : 

 
 
Section
 

0.1.
..

++
MN χχ
.

min

≤
plz

zz

plyLT

yLT

pl M

MkMkN  

 
Avec : 
 

0

.

M

yfA

γ
            et    

0

.

M

ypl
pl

fW
M

γ
=  plN =

y

LT

Af.
   et   k

z
LT

N
k

.1
χ
µ

−=  0.1≤LT

15.0−LT.15.0= MzLT βλµ     et   9.0≤LTµ  
 

MLTβ    est un facteur de m e équivalent pour le déversement. 
 

ection de classe 3 : 
 

emplacer  par 

ection de classe 4 : 

emplacer  par  et  par 

 
 
 

 

oment uniform

S

R plM elM  
 
S
 
R plN effN plM effM  
 
 

 
 

0.1=LTχ  
k yLT k=  
 

0.1..
.min

≤++
plz

zz

ply

yy

pl M

Mk

M

Mk

N

N

χ
 

 
 
Avec : 

2.0max ≥λ  (il y a risque de flambement) 
4.0pLTλ  (pas de risque de déversement) 
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1

.

M

y
pl

fA
N =

γ
 

1

.

M

yply
ply

fW
M

γ
=  

1

.

M

yplz
plz

fW
M

γ
=  

yy

y
y Af

N
k

.
.

1
χ
µ

−=      avec   

 

5.1≤yk  

ely

elyply
Myyy W

WW −
+−= )42( βλµ     avec   9.0≤yµ  

yz

z
z Af

N
k

.
.1

χ
µ

−=      avec   5.1≤zk  

elz

elzplz
Mzzz W

WW −
+−= )42( βλµ     avec   9.0≤zµ  

Myβ   et  Mzβ    sont les facteurs de moment uniforme équivalent pour le flambement par 
flex

 
     

             

ion. 
 
 

 
      
      
      

0.1min == χχ  
 

0.1.
.
.

≤++
plz

zz

plyLT

yLT

pl M

Mk

M

Mk

N

N

χ
 

 
      pour les sections de classes 1 et classes 2.  0.1=wβ

ply

ely
w W

W
=β    pour les sections de classe 3. 

ply

effy
w W

W
=β   pour les sections de classe 4. 

 

alcul du coefficient de réduction 

 
 
 
 
 
 

 LTχC    pour le déversement : 

2.0pλ  (pas de  risque de flambement) 
4.  (il y a  risque de déversement)0≥LTλ  
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Calcul analytique : 
 

[ ] 0.11
5.022
≤

−+
=

LTLTLT

LT
λϕϕ

χ  

 
vec :a  [ ]2)2.0(15.0 LTLTLTLT λλαϕ +−+=  

 
LTα  :   facteur d’imperfection pour le déversement 

21.0=LTα     pour les sections laminées 
49.0=LTα     pour les sections soudées 

 
 

5.0
. ..

⎥
⎦

⎤
⎢
⎣

⎡
=

cr

yyyplw
LT M

fWβ
λ  : L’élancement réduit pour le déversement 

 
u bien O

 

[ ] 5.0

1

. w
LT

LT β
λ
λ

λ ⎥
⎦

⎤
⎢
⎣

⎡
=  

επλ 9.931 ==
yf

E      et      
yf

235
=ε  Avec :  

LTλ  : élancement de l’élément vis-à-vis du déversement  
 

5.02

⎥
⎥
⎦

⎤

⎢
⎢
⎣

⎡
=

cr

ply
LT M

EWπ
λ  

 
ormules approximatives : 

as de sections doublement symétriques 

F
 
C

[ ] 25.025.0
1 66.25/)/(1)(

/ LTiL
=λ   

LT

LT
aLC +

 
=  5.0)/( twLT IIa

[ ] 25.02/ plywzLT WIIi =  

4

2
sz

w

hI
I =     où   

 
our les profils laminés en I ou H  (voir annexe F) Eurocode 

fs thh −=  

P
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25.02

5.0
1 /

/
20
11)(

/

⎥
⎥

⎦

⎤

⎢
⎢

⎣

⎡

⎥
⎥
⎦

⎤

⎢
⎢
⎣

⎡
+

=

f

z

z
LT

th

iL
C

iL
λ  

 
 
Calcul de  LTχ   à l’aide du tableau 5.5.2 de l’Eurocode 3. 
 
Les valeurs du coefficient de réduction  LTχ  pour l’élancement réduit approprié LTλ  peuvent 
être obtenues  à partir du tableau 5.5.2 avec LTλλ =   et  LTχχ = , en utilisant : 
 

• La courbe   a    pour les profils laminés. 
• La courbe   c    pour les profils soudés. 

 
 
 
Tableau 5            Choix de la courbe de flambement correspondant à une section 

Type de Section limites Axe de 
flambement 

Courbe de 
flambement 

2.1/ fbh  
 

mmt f 40≤  
 
 

mmtmm f 10040 ≤p  
 

 
 

yy −  
zz −  

 
yy −  
zz −  

 
 

a  
b  
 

b  
c  

Section en  I laminées 
 
 
 
 

2.1/ ≤bh  
 

mmt f 100≤  
 
 

mmt f 100f  

 
 

yy −  
zz −  

 
yy −  
zz −  

 
 

b  
c  
 

d  
d  

 
Section en  I  soudées 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
 
 
 

mmt f 40≤  
 
 

mmt f 40f  

 
 
 
 

yy −  
zz −  

 
yy −  
zz −  

 
 
 
 

b  
c  
 
c  
d  

z 

z 

y y 

b 

h

z 

z 

y y 

tf 

tf 
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Sections en U, L, T et sections pleines 
 
 
 
 
 
 

 
 

Quel qu’il soit 

 
 
c  

 
Pour les autres cas : voir Tableau 5.5.3 de l’Eurocode 3. 
 
 
 

Tableau 6 : Coefficients de réduction  χ  
Courbe de flambement  

λ  a  b  c  d  
0.2 
0.3 
0.4 
0.5 
0.6 
0.7 
0.8 
0.9 
1.0 
1.1 
1.2 
1.3 
1.4 
1.5 
1.6 
1.7 
1.8 
1.9 
2.0 
2.1 
2.2 
2.3 
2.4 
2.5 
2.6 
2.7 
2.8 
2.9 
3.0 

1.0000 
0.9775 
0.9528 
0.9243 
0.8900 
0.8477 
0.7957 
0.7339 
0.6656 
0.5960 
0.5300 
0.4703 
0.4179 
0.3724 
0.3332 
0.2994 
0.2702 
0.2449 
0.2229 
0.2036 
0.1867 
0.1717 
0.1585 
0.1467 
0.1362 
0.1267 
0.1182 
0.1105 
0.1036 

1.0000 
0.9641 
0.9261 
0.8842 
0.8371 
0.7837 
0.7245 
0.6612 
0.5970 
0.5352 
0.4781 
0.4269 
0.3817 
0.3422 
0.3079 
0.2781 
0.2521 
0.2294 
0.2095 
0.1920 
0.1765 
0.1628 
0.1506 
0.1397 
0.1299 
0.1211 
0.1132 
0.1060 
0.0994 

 

1.0000 
0.9491 
0.8973 
0.8430 
0.7854 
0.7247 
0.6622 
0.5998 
0.5399 
0.4842 
0.4338 
0.3888 
0.3492 
0.3145 
0.2842 
0.2577 
0.2345 
0.2141 
0.1962 
0.1803 
0.1662 
0.1537 
0.1425 
0.1325 
0.1234 
0.1153 
0.1079 
0.1012 
0.0951 

1.0000 
0.9235 
0.8504 
0.7793 
0.7100 
0.6431 
0.5797 
0.5208 
0.4671 
0.4189 
0.3762 
0.3385 
0.3055 
0.2766 
0.2512 
0.2289 
0.2093 
0.1920 
0.1766 
0.1630 
0.1508 
0.1399 
0.1302 
0.1214 
0.1134 
0.1062 
0.0997 
0.0937 
0.0882 
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Tableau 7 : Détermination des points de maintien 
Facteur Axe de flexion Points maintenus suivant la direction 

Myβ  yy −  zz −  

Mzβ  zz −  yy −  

MLTβ  yy −  yy −  

 
Tableau 8. Facteur de moment uniforme équivalent Mβ  
Diagramme de moment Facteur de moment uniforme 

équivalent Mβ  
Moments d’extrémités 

 
 

 
 

 
ψβ ψ 7.08.1 −=M  

Moments dus à des ch

1M  

11 ≤≤− ψ  

1M  

Moments dus à

1M  

1M  

1M  

Pour les autres ca

1M  

 

arges transversales

 des charges transve

QM  

QM  

QM  

QM  

QM  

s : voir Figure 5

QM  
ψ

 

 
 

3.1, =QMβ  
 
 

4.1, =QMβ  
 
 

   
 
 

)( , ψψ ββββ MQM
Q

MM M

M
−

∆
+=  

 
 

MM Q max=  dû aux charges 
transversales seulement 
 
 
Pour diagramme de moment sans 
changement de signe 
 

⎩
⎨
⎧

+
∆

MM

M
M

minmax
max

 

 
 
Pour diagramme de moment 
avec changement de signe 
 
 

rsales 

.5.3 de l’Eurocode 3. 
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1- Eléments principaux : 
a- Base des poteaux : 

1‐ I n t r o d u c t i o n  

            La base du poteau à le rôle de 
transmettre au massif de  fondation, 
les  efforts  développés  dans  le 
poteau.  Elle  est  constituée  souvent 
d’une  platine  en  acier  soudée  à  la 
base  du  poteau  par  un  cordon  de 
soudure appliqué sur  le pourtour 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  de 
raidisseurs. 

           Dans  la plupart des  cas,  il  est 

conçu  comme  une  articulation  pour 

faire en sorte que les dimensions de la 

fondation  soient  les  plus  faibles 

possible.  Il est  important de s’assurer 

de  la  résistance  aux  efforts 

horizontaux.  Il  est  possible  d'utiliser 

des  pieds  de  poteau  encastrés, mais 

seulement s'il existe des  informations 

fiables  sur  les caractéristiques du  sol. 

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. Les boulons d'ancrage permettent de résister 

aux forces de poussée ascendante qui se produisent dans le poteau mais aussi, et cela dans 

certains cas seulement, ils peuvent servir à résister à l'effort de cisaillement au niveau du pied 

de poteau. 
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      Les tiges d’ancrages ont pour but de résister aux effets des charges de calcul, elles doivent 
assurer la résistance en traction 
nécessaire vis-à-vis des effets 
de soulèvement et des moments 
de flexions. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
     Pied de poteau encastré : 
      La palatine Soudée à l’extrémité du poteau est traversée par trois tiges ancrées dans le 
béton sur chaque file.  

 
 
 
 
 
 
 

 
 

 
 

a- contreventements 
        Les contreventements sont des 
dispositifs conçus pour reprendre les efforts 
dus au vent, séisme, freinage longitudinal du 
pont roulant et de les acheminer vers les 
fondations. Ils sont disposés en toiture, dans 
le plan des versants (‘poutres au vent’), et en 
façade (‘palées de stabilité’).   
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Vérification des éléments 
On vérifie la diagonale D1 et D2 à la traction  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Contreventement de toiture : (poutre 
au vent) 
On vérifie la diagonale à la traction  
 
 
 
 
 
Travée du palier de stabilité 

Vérification à la compression  
 
 

b- Les portiques 
       Après avoir mentionné la stabilité longitudinale qui est assurée par le palée de stabilité, 
nous allons vérifier la stabilité transversale qui est assurée par la rigidité du portique (Portique 
auto stable) qui reprendra tous les efforts Transversaux (vent ; séisme) et les transmettra aux 
fondations sans présentée grandes déformations. 
Nota : 

Comme un portique courant, un portique de rive est chargé uniquement dans son plan. 
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Schémas statiques d’un portique de rive 
 

 
 
Vérification des éléments constituant le portique 

   Vérification des poteaux 
 Flambement 
 Déplacements limites 

 
    Vérification des poutres arbalétriers 

 Flèche 
 Déversement 

 
   Vérification de poutre estacade 

 Flèche 
 Déversement 
 Flambement 

 
 
 
 

c- Les pannes  
Types de pannes : 

Les pannes courantes 
Les pannes faitières  
Les pannes sablières. 

 
 
 

Les actions susceptibles d’être équilibrées par les pannes sont : 
-Équipements 
-Vent 
-Neige 
-Charges permanentes 

La réaction des pannes courantes 

-La flèche d’une panne isostatique est plus grande que celle d’une panne hyperstatique de 
même section transversale 
-Les pannes courantes sont susceptibles de déverser 
-Les pannes courantes sont généralement sollicitées en flexion biaxiale ou déviée 
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Les zones d’action d’une panne courante  
 
 
Cas de pannes faîtières dédoublées 
Si une platine existe en clé de portique, on 
peut doubler la panne faîtière pour pouvoir  
 
 
 
 
L’installer correctement.  
Les deux pannes sont toutefois reliées entre elles par 
des entretoises et l’ensemble fonctionne comme une 
panne unique  

Modélisation d’une panne faîtière 
 

 
 
 

 
 
 
 
 

Dimensionnement des pannes 

Généralement de la forme I, profilé IPE   

 La flexion bi axiale  
 Déversement 
 La flèche 

 

 
 

d- Les Assemblages 
 
L’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 de sollicitations parasites notamment de torsion. 

Les assemblages peuvent être réalisés soit par boulons ordinaires à haute résistance ou 
par soudure. 

1- Assemblages soudés 
Ils sont réalisés en atelier et destinés aux liaisons permanentes. 
 Sont systématiquement soudés : 
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      ●      Les organes de liaisons (goussets, platines). 
      ●      Les profils reconstitués, les aboutages de profilés.  
Deux procédés de soudages sont utilisés : 
      ●     La soudure autogène (chalumeau oxyacétylénique et baguette d’apport de même 
métal). 
      ●     La soudure à l’arc électrique avec électrodes enrobées ou protégées par flux de gaz 
(TIG, MIG). 

Représentation des soudures : 
En  fonction de  l’échelle du  dessin,  les  
soudures  peu- vent être représentées  de  façon  
simplifiée, ou  de  façon symbolique. 
         ●      La figure ci-contre montre les 
indications à inscrire sur les dessins pour définir 
une soudure. 

 
 
 
●      Si la soudure est faite du côté où est 

placé le repère, le symbole est placé au-dessus de 
la ligne ; il est place au-dessous dans le cas 
contraire (ci-contre)  

 
 

2- Assemblages boulonnés 
Cette technique autorise une grande rapidité de montage sur le chantier et ceci à un coût très 
économique. Deux types de boulons sont couramment utilisés : 
       ●     Les boulons ordinaires : travaillant en traction et au cisaillement par butée. 
      ●     Les boulons HR : pour lesquels l’effort de serrage empêche le glissement entre les 
pièces assemblées. On les appelle aussi boulons précontraints. 
   Représentation des boulons: 

La figure ci-contre montre la représentation 
symbolique et la désignation simplifiée des 
boulons. 

 

 

Les diverses formes d'assemblage que l'on rencontre sont : 
 Assemblage poteau – traverse 
 Assemblage traverse - traverse  
 Assemblage traverse - Poteau - de deux côté  
 Assemblage - Poutre- Poteau 
 Assemblage par soudure-Consol –Poteau 
 Les attaches des diagonales en X  
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Les paramètres des assemblages boulonnés : 
   Quant aux boulons : le nombre, diamètre, écartement et entraxe. 
 Tandis que les platines : Hauteur, largeur et épaisseur. 
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2‐Eléments secondaire  
 

a) BARDAGE ET COUVERTURE 

Les éléments qui supportent la couverture et le bardage sont : 

     

 

 

 

 

 

Dimensionnement des lisses de bardage 

Généralement de la forme U, profilé UPN  

 La flexion bi axiale  

 La flèche 

b) POTELET : 

Les éléments qui maintiennent les potelets : 

Poutre au vent et les fondations. Tandis que les potelets 

 supportent les lisses de bardage. 

les types d’actions reprises par les potelets sont : 

            ‐Vent longitudinal  

            ‐les charges permanentes 

La zone d’action d’un potelet est la zone 2 

Modélisation ‐ Action horizontales : 

 

        

 

 

 

  

BARDAGE 
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 En général, le potelet n’est pas destiné à supporter 

des actions verticales transmises par le portique  

de rive. L’appui supérieur doit donc être un appui 

glissant.  

c) LIERNE : 

Les liernes supportent les pannes courantes et les 

pannes sablières et se relie avec les bretelles. 

Vis‐à‐vis de pannes courantes isostatiques : 

       ‐Les liernes réduisent le moment fléchissant  

selon l’axe faible. 

       ‐Les liernes sont des éléments tendus. 

      ‐Les liernes peuvent éviter le déversement des pannes.  

NB : 

Si on veut éviter d’utiliser des liernes on suppose de faire : 

   ‐On augmente la section des pannes. 

  ‐On change de type de profilé (H au lieu de I par exemple). 

  ‐On réalise des pannes continues (sur 3 appuis par exemple). 

 

 

 

 

 

 

 

Les liernes sont des appuis 

 intermédiaires pour la flexion 

 selon le sens de petite inertie 

 mais ne jouent pas de rôle 

 pour la flexion d’axe fort. 
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Ils ne jouent un rôle que selon l’axe faible. Elles sont plus efficaces avec les pannes 

isostatiques où elles réduisent la flèche selon l’axe de petite inertie. 

Avec des pannes continues, l’effet de la continuité réduit déjà la flèche d’environ 60 %. 

d) TENDEUR DE LISSE :  

Les éléments supportés 

 par les tendeurs de lisse sont 

 les lisses  de bardage tandis que  

les tendeurs de lisse sont 

supportés par les bretelles. 

Vis‐à‐vis des lisses de bardage : 

‐Les tendeurs de lisses réduisent le moment 

 fléchissant selon l’axe faible. 

‐ Les tendeurs de lisses sont des éléments tendus. 

‐ Les tendeurs de lisses peuvent éviter le  

déversement des lisses. 

 



 
 
 
 

 
 

 
 
 
 

 
 
 
 
 

 
 
 

 
 
 
 
 

Dimensionnement et calcul 

selon chaque règlement  
 
 
 
 
 

 
 
 
 
 

 
 

 

Chapitre

V
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Avant d’entamer la modélisation on va choisir les documents 
de référence (DTU, DTR, NORME, …) avec lesquels  on va 
travailler en fonction  de la nature de la structure et de son 
emplacement  (géographique)
Outils
                    Préférence de l’affaire

 
 

                                           CM 66
                                           RNV 99
                                           RPA 99/V2003



L’étape suivante :
Lignes de constructions  

 
 

Il  est  préférable de différencier 
la numérotation des axes et files

X= 1, 2, 3, 4,…
Y= A, B, C, …
Z= +0.00, +8.00, …



Lignes de constructions  
En 3 dimensions 3D
X, Y, Z

Ici on procédera à la définition 
des  profilés  métallique  dans  la 
bibliothèque de logiciel RSA



Dans notre cas les 
profilés  sont  de 
type standard
IPE360=poteau
IPE300=traverse
IPE 240=potelet
IPE120=panne
IPE100=lisse
2xL50x50x5=con
treventement 

On commence à dessiner notre 
premier demi portique



On  constate  que  l’inertie  de 
poteau est dans l’autre sens on 
corrige

Menu structure=ok
Caractéristique :
Angle gamma :
On  sélectionne  l’angle  de 
rotation
Dans notre cas 90°
On sélectionne les éléments a 
affecté et on valide





Le problème est réglé
L’inertie de poteau est dans le 
bon sens « bravo ! »

L’étape  suivante  notre  demi 
portique  est  conforme,  on 
procède  a  le  copier  sur  les 
autre axes :
Ici on a deux possibilité :
Soit graphiquement a l’aide de 
la  souris  ou  en  mentionne 
l’intervalle,  on  applique  ce 
dernier cas :
Sur X= le pas est de 5m
Sur Y=0
Sur Z=0



Le résultat est parfait
Ok
On continu ;
Maintenant on passe à 
un autre élément
Les pannes

astuce
Pour  faciliter  la  tache  on  va 
procéder  à  la  division  de  la 
traverse  comme  indiquée  ci-
dessus
On peut  procéder par  d’autre 
manière



La  première  panne  a  été 
montée sur les traverses :
Premier problème :
On constate que la panne n’est 
pas  posée  sur  la  semelle 
supérieure  de  la  traverse,  on 
procède à la correction



Pour  la  posé  sur  la  semelle 
supérieure  de  la  traverse  on 
doit la surélevée de la moitié 
de la traverse plus demi de la 
panne cad
300/2+120/2=210mm
Et cela selon l’axe Z
UZ=21cm



Héeeeeeee  le  problème  est 
réglé bravo ! Enfin
Regardé ci dessus



Encore un autre problème :
« désolé »
La  panne  n’est  pas 
perpendiculaire  à  la  traverse 
elle  est  perpendiculaire  au 
poteau,  dans  ce  cas  la  panne 
est  considérée  comme  une 
solive,  elle  va  travailler  en 
flexion  simple  et  non  en 
flexion déviée,
Correction :
Menu : structure
Caractéristique
Angle gamma

En 1 : on va choisir posé
En  2 :  élément  de  référence 
« traverse »
En  3 :  élément  a  posé  sur 
l’élément 2 « panne »

Ok le résultat est 10/10

Maintenant  la  panne  est 
correct on va la copier sur les 
différent  axe  comme  il  a  été 
définie précédemment



Ici  la  panne  est  copie 
graphiquement



De  la  même  manière  on  va 
définir le contreventement
2x L50x50x5 

Pour l’emplacement des lisses 
sur  le  poteau  j’ai  pris  les 
nœuds  37,  38,  39,40  et  41 
respectivement par rapport au 
sol  0.50,  2.50,  4.50,  6.50  et 
7.50  comme  indiqué  ci 
dessous



La  vue  en  3d  montre  le 
positionnement de la lisse par 
apport  au  poteau  « l’inertie 
dans le sens de bardage »

Pour  modéliser  le  second  versant  on 
applique  l’option  miroir  par  plan,  il 
suffit  de  sélectionner  les  éléments  a 
copier  et le plan de la symétrie le 3



La  seconde  moitie  est 
modélisée

Ajoutons  les  potelets  en 
IPE 240 comme indiqué



L’intersection  traverse, 
panne,  potelet  et  le 
contreventement

L’étape  suivante  le 
bardage
Suivre les étapes de 1 à 6



Pour  appliquer  le  bardage 
il  faut  que  la  zone  soit 
limitée par un contour

Et  enfin  voila  notre 
structure en 3dimensions



   



 

 

 

 

 

2- Étude climatique 

 

 

 

 



 

 
1- Introduction :  
Le présent document  fournit les procédures et principes généraux 
pour la détermination des actions du vent sur l’ensemble d’une 
construction et sur ses différentes parties. Le document est fondé 
sur une approche probabiliste : les actions normales et extrêmes des 
anciennes règles (NV65) sont remplacées par le concept unique 
d’action caractéristique définie par référence à un zonage territorial 
lié aux spécificité  climatique locale. Le règlement découle 
principalement du règlement européen unifié (Eurocode) qui est 
cohérent avec les méthodes aux états limites. 
 
2- Domaine d’application : 
Le présent règlement s’applique aux constructions suivantes dont la 
hauteur est inférieure à 200 m. 
• Bâtiments à usage d’habitation, administratifs, scolaires, 

industriel, etc.… 
• Cheminées et ouvrages similaires. 
• Ouvrages de stockages (réservoirs, châteaux d’eau, silos, etc. 
• Structures verticales en treillis (pylônes, grues, échafaudages, 

etc.…  
 
3- Pression statique du au vent : 
La pression statique du vent  en qui s’exerce sur une 
construction à la hauteur  est donnée par la formule simplifiée  
suivante :    

zP 2( /daN m )
z

 
( )( )z p pe piP q z c c= × −  

 
(z)pq  : pression dynamique de pointe calculée à la hauteur 

considérée  en  . z 2( /daN m )
:pec  coefficient de pression extérieure. 
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:pic  coefficient de pression intérieure. 

 
z  : hauteur de référence qui est normalement égale à  pour les 
actions extérieures et  pur les actions intérieures. Généralement 
( ). 

ez

iz

e iz z z= =
 
3.1-  Pression dynamique de pointe : ( )pq z

La pression dynamique de pointe  qui s’exerce sur un élément de 
surface au  niveau de la hauteur  est donnée comme suit : 

zq
z

 
( )p refq z q c= × e  

 
où : 

:refq  est la pression dynamique de référence pour les constructions 
permanentes définie dans la section 3.2  en fonction de la zone du 
vent.  

:ec  est le coefficient d’exposition au vent définie dans la section 4. 
 
3.2- Valeur de la pression dynamique de référence : refq

La pression dynamique de référence  est proportionnelle au 
carré de la vitesse de référence (vitesse moyenne sur 10 mn, 
mesurée à 10 m de hauteur, sur un terrain de type rase compagne)  
est donnée pour les constructions permanentes par le tableau 1 ci-
dessous  en fonction de la zone du vent.  

refq

 
Tableau 1: Pression dynamique de référence 
 
Zone 

refv  ( /  )m s
refq    ( )2/ mdaN  

1 22 30 
2 24 35 
3 26 41 
4 28 48 



 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
 

 
 
Fig. 1 : Hauteur de référence, , dépendant de h et b et profil correspondant de 

pression dynamique de pointe . 
ez

( )pq z
 



 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
bDans le cas ou   , le nombre de bandes intermédiaires  est 

calculé comme la valeur entière supérieure de

2h ≥ n
( 2h b

b

)−  . 

 
 

    

 
 
 
Fig. 2 : Carte de la valeur de base de la vitesse de référence en France 
 
 



 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
La carte Eurocode 1 découpe la France en 4 régions, avec des 
vitesses de vent allant de 22 m/s à 28 m/s par palier de 2 m/s. 
 
 
Remarque : 

réfq  en ( )2/ mdaN   est calculée par : , où  en 

 est la vitesse de référence du vent, et   est la 
masse volumique de l’air adoptée pour la France. 

25.0 réfréf vq ××= ρ réfv

( sm / ) 3/225.1 mkg=ρ

 
4- Coefficient d’exposition : 
Le coefficient d’exposition au vent  tient compte des effets de la 
rugosité du terrain, de la topographie du site et de la hauteur  au 
dessus du sol. En outre, il tient compte de la nature turbulente du 
vent. 

ec

z

 

⎥
⎦

⎤
⎢
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⎡
×
×

+××=
0

22 71
cc

k
ccc

r

r
roe  

 
avec : 

:rc  coefficient de rugosité. 
:oc  coefficient d’orographie. 
:rk  facteur du terrain (Tableau 2). 

Dans le cas particulier où 0.1)( =zco  et kl = 1, on peut directement 
déterminer la valeur du coefficient d'exposition  en fonction 
de la catégorie du terrain a l'aide de l'Abaque donné sur la Figure 3. 

)(zce

 



 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 

 
Fig. 3 : Abaque donnant la valeur de ce(z) en fonction de la catégorie du terrain 
(désignée par A) d'après la Figure 4.2 (NA) de l'EN 1991-1.4. 
 
5- Facteurs de site : 
5.1- Catégories de terrain : 
Les catégories de terrain sont données dans le tableau 2 ci-dessous 
ainsi que les valeurs des paramètres suivants : 
 

:0z (en m),  longueur de  rugosité (tableau 2). 
:minz (en m), hauteur minimale (tableau 2). 

:rk  facteur du terrain (tableau 2) dépendant de la longueur de 
rugosité et peut être calculée par la formule suivante : 0z
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avec : 

mz II 05.0,0 = ;  longueur de rugosité pour le terrain de catégorie II.
    
 
Tableau 2 : Catégories de terrain 
 
Catégorie de terrain )(0 mz

 
)(min mz

 
rk  

 
 

0 

 
Mer, lac ou plan d'eau parcourus 
par le vent sur une distance d'au 
moins 5 km 
 

 
0.005 

 
1 

 
0.16 

 
 

II 
 

 
Rase campagne, avec ou non 
quelques obstacles isoles 
(arbres, bâtiments,. .), aéroports 
 

 
0.05 

 
2 

 
0.19 

 
 

IIIa 

 
Campagne avec des haies, 
vergers, petits bois, bocage, 
habitat dispersé 
 

 
0.20 

 
5 

 
0.21 

 
 

IIIb 
 

 
Zone industrialisée, urbaine ou 
Forestière. 
 

 
0.50 

 
9 

 
0.22 

 
 

IV 
 

Zones urbaines dans lesquelles 
les bâtiments occupent au moins 
15% de la surface et ont une 
hauteur moyenne supérieure a 
15m. 
 

 
1.00 

 
15 

 
0.23 

 

Les rugosités III et IV concernent approximativement 70% des 
bâtiments.  



 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
 

5.2- Coefficient de rugosité : 
Le coefficient de rugosité  traduit l’influence de la rugosité et de 
la hauteur sur la vitesse moyenne du vent. Il est défini par la loi 
suivante : 

rC

 

⎟⎟
⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛
×=

0

ln)(
z

z
kzc rr        pour     mzzz 200maxmin =≤≤  

)()( minzczc rr =              pour           minzz ≺
 
avec : 

:rk  facteur du terrain. 
:0z  longueur de rugosité (en m). 

:minz  hauteur minimale (en m). 
:z  hauteur considérée (en m). 

 
 
5.3- Coefficient d'orographie (équivalent du terme 

topographie) 
Le coefficient d’orographie  prend en compte l’accroissement de 
la vitesse du vent lorsque celui-ci souffle sur des obstacles tels que 
les collines, les dénivellations isolées, etc.  

0c

On peut retenir  en terrain plat ou sensiblement plat et 
 en terrain vallonné. Dans un souci de simplification de 

manière générale, la valeur recommandée est 1 (cf paragraphe 4.3.1 
NF EN 1991-1-4). 

0.10 =c

15.10 =c

 
 
 
 
 



 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
 
 
 
6- Coefficients de pression :  
6.1- Coefficient de pression extérieure : 
 
Constructions  à base rectangulaire : 
 
Les coefficients de pressions extérieures  des constructions à 
base rectangulaire et de leurs éléments constitutifs individuels 
dépendent de la dimension de la surface chargée. 

pec

Pour des surfaces chargées de 10 m2 ou supérieur et de 1 m2 ou 
inférieur les coefficients de pression respectifs  et  sont 
donnés par les tableaux ci-dessous : 

10.pec 1.pec

 
 
a-  Parois verticales : 
 
Tableau 3 : Coefficients de pressions extérieures 
 

Zone A B C D E 
 

dh /  10.pec

 
1.pec 1.pec 1.pec 1.pec 10.pec

 
10.pec

  
10.pec  

 
10.pec  

  
1.pec  

5 -1.2 -1.4 -0.8 -1.1 -0.5 +0.8 +1.0 -0.7 
 

1 -1.2 -1.4 -0.8 -1.1 -0.5 +0.8 +1.0 -0.5 
 

25.0≤
 

-1.2 -1.4 -0.8 -1.1 -0.5 +0.7 +1.0 -0.3 
 

 
Une interpolation linéaire peut être réalisée pour les valeurs 
intermédiaires de h / d. 
 



 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 

 
 
Fig.4 : Légende pour les parois verticales 
 
 
b- Versants de toitures 
b.1- Toitures à un versant : 
La direction du vent est définie par un angle θ. 
θ = 0° pour un vent dont la direction est perpendiculaire aux 
génératrices. 
θ = 90° pour un vent dont la direction est parallèle aux génératrices. 
Il convient de diviser la toiture comme indiquée sur la figure ci-
dessous. Les coefficients de pression extérieure pour la toiture sont 
donnés dans le tableau suivant : 
 
 



 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
Tableau 4 : Coefficients de pressions extérieures (toiture à un 
versant) 

 
Zone pour vent de direction θ = 0° Zone pour vent de direction θ = 180° 

F G H F G H 
Pente 
α 

10.pec 1.pec
 

10.pec

 
1.pec

 
10.pec

 
1.pec

 
10.pec

 
1.pec

 
10.pec

 
1.pec 10.pec  

1.pec
  

5° -1.7 -2.5 -1.2 -2.0 -0.6 -1.2 -2.3 -2.5 -1.3 -2.0 -0.8 -1.2 
-0.9 -2.0 -0.8 -1.5 -0.3 15° 

+0.2 +0.2 +0.2 
-2.5 -2.8 -1.3 -2.0 -0.9 -1.2 

-0.5 -1.5 -0.5 -1.5 -0.2 30° 
+0.7 +0.7 +0.4 

-1.1 -2.3 -0.8 -1.5 -0.8 

45° +0.7 +0.7 +0.6 -0.6 -1.3 -0.5 -0.7 
60° +0.7 +0.7 +0.7 -0.5 -1.0 -0.5 -0.5 
75° +0.8 +0.8 -0.8 -0.5 -1.0 -0.5 -0.5 

 
Pente 
α 

Zone pour vent de direction θ = 90° 

Fhaut Fbas G H I  
10.pec 1.pec  10.pec  

1.pec  10.pec  
1.pec

 
10.pec  

1.pec  10.pec

 
1.pec  

5° -2.1 -2.6 -2.1 -2.4 -1.8 -2.0 -0.6 -1.2 -0.5 
15° -2.4 -2.9 -1.6 -2.4 -1.9 -2.5 -0.8 -1.2 -0.7 -1.2 
30° -2.1 -2.9 -1.3 -2.0 -1.5 -2.0 -1.0 -1.3 -0.8 -1.2 
45° -1.5 -2.4 -1.3 -2.0 -1.4 -2.0 -1.0 -1.3 -0.9 -1.2 
60° -1.2 -2.0 -1.2 -2.0 -1.2 -2.0 -1.0 -1.3 -0.7 -1.2 
75° -1.2 -20 -1.2 -2.0 -1.2 -2.0 -1.0 -1.3 -0.5 

 
 



 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 

 
 
 
 
b.2-  Toitures à deux versants : 
Les coefficients de pression extérieure pour la toiture à deux 
versants sont donnés dans le tableau suivant : 
 



 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
 
 
Tableau 5 : Coefficients de pressions extérieures (toitures à deux 
versants) 
 

Zone pour vent de direction θ = 0° 
F G H I J 

Pente α 

10.pec 1.pec
  

10.pec 1.pec 10.pec 1.pec
   

10.pec 1.pec 10.pec 1.pec
    

5° -1.7 -2.5 -1.2 -2.0 -0.6 -1.2 -0.3 -0.3 
-0.9 -2.0 -0.8 -1.5 -0.3 15° 

+0.2 +0.2 +0.2 
-0.4 -1.0 -1.5 

-0.5 -1.5 -0.5 -1.5 -0.2 30° 
+0.7 +0.7 +0.4 

-0.4 -0.5 

45° +0.7 +0.7 +0.6 -0.2 -0.3 
60° +0.7 +0.7 +0.7 -0.2 -0.3 
75° +0.8 +0.8 +0.8 -0.2 -0.3 

 
 
 

Zone pour vent de direction θ = 90° 
F G H I 

Pent α 

10.pec

 
1.pec 10.pec 1.pec 10.pec 1.pec 10.pec 1.pec  

5° -1.6 -2.2 -1.3 -2.0 -0.7 -1.2 -0.5 
15° -1.3 -2.0 -1.3 -2.0 -0.6 -1.2 -0.5 
30° -1.1 -1.5 -1.4 -2.0 -0.8 -1.2 -0.5 
45° -1.1 -1.5 -1.4 -2.0 -0.9 -1.2 -0.5 
60° -1.1 -1.5 -1.2 -2.0 -0.8 -1.0 -0.5 
75° -1.1 -1.5 -1.2 -2.0 -0.8 -1.0 -0.5 

 
 
 

 e = min. ( b ; 2h ) 
b: dimension du côté ⊥ au vent. 

 
 
 
 
 



 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
Direction du vent θ = 0. 

 
 
Direction du vent θ = 90. 

 
 
 
 



 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
Remarque : 
Les valeurs intermédiaires s’obtiennent par interpolation linéaire 
entre les valeurs du même signe : 
 
Remarque : 
Le coefficient de pression extérieur dépend de la dimension de la 
surface chargée, on définie  et  les coefficients de 
pressions externes pour une surface de 1 m

1.pec 10.pec
2 ou inférieur et 10m2 ou 

supérieur respectivement. Pour les surfaces intermédiaires entre 1 et 
10m², on peut utiliser une interpolation logarithmique: 
 

1.pepe cc =                                             ; pour     21mA ≤

Acccc pepepepe log)( 1.10.1. −+=          ; pour     22 101 mAm ≺≺

10.pepe cc =                                           ; pour     210mA ≥

 
 
 
6.2- Coefficient de pression intérieure : (RNV 99 §2 p.78) 
 
Principes de définitions : 
On définit l’indice de perméabilité pµ  comme suit : 
 

∑
∑ ≤

=
 ouvertures les  toutesde aire
0coù  ouvertures des aire pe

pµ  

 
 
Les ouvertures considérées ici sont les orifices de toutes natures 
débouchant sur l’extérieur et au travers desquelles l’air peut 
circuler. 
 
 
 



 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
Valeurs du coefficient de pression intérieure :  pic

Le coefficient de pression intérieur pic  des bâtiments sans faces 
dominantes est donné en fonction de l’indice de perméabilité pµ  
par la figure 5 ci-dessous : 
 

 
 
Fig. 5 : Coefficients de pression intérieure (distribution uniforme des ouvertures) 
 
  
• Dans le cas des bâtiments classiques  pour lesquels pµ  ne peut 

être déterminé (dossier technique incomplet par exemple), les 
valeurs extrêmes suivantes peuvent être utilisées : 2.0+=pic  et 

3.0−=pic (note 2 paragraphe 7.2.9 NF EN 1991-1-4) 

 
• Dans le cas des bâtiments ayant une face dominante, les valeurs 

de  sont données dans le tableau 7 ci-dessous. pic

 



 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
Tableau 7 : Coefficient de pression intérieure  pour un bâtiment 
ayant une face dominante. 

pic

 
Aire des ouvertures de la face 

dominante =  1A
pic  

21 2AA =  pec75.0  

21 3AA ≥  pec90.0  
 

2A  : Aire des ouvertures dans les autres faces du bâtiment. 

pec  : Coefficient de pression extérieure de la face dominante. 

Convention de signe : 

La pression dirigée vers la paroi est positive et la dépression 

(succion)  s’éloignant de la paroi est négative, tel qu’il est indiqué 

sur la figure 6 ci-dessous. 

 

 
 

Fig. 6 : Pressions sur les parois  



 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
7-  Calcul de la force de frottement :  
Dans le cas des structures allongées ou élancées, on tient compte 
d’une force complémentaire due aux  frottements qui s’exerce sur 
les parois parallèles à la direction du vent dans le cas où l’une des 
conditions suivantes est vérifiée : 

 2≥
b

d ,   ou     4≥
h

d   

avec : 
 

:d  dimension (en m) de la construction parallèle au vent. 
:b  dimension (en m) de la construction perpendiculaire au vent. 
:h  hauteur (en m) de la construction. 

 

 
 
La force de frottement est donnée par la formule suivante : frF

( )( )fr p fr frF q z c A= × ×∑  
 
où : 

(z) :pq (en daN/m2) est la pression dynamique de pointe à la hauteur 
  considérée. z

:frA (en m2) est l’aire de l’élément de surface  balayé par le vent.. 
:frc  est le coefficient de frottement pour l’élément de surface 

considérée. 



 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
Tableau 8 : Valeur des coefficients de frottement. 
 
Etat de surface Coefficient de 

frottement  frc

Lisse  
(acier, béton lisse, ondulations parallèles au vent, 
paroi enduite, etc.) 

0.01 

Rugueux 
(béton rugueux, paroi non enduite, etc.) 

0.02 

Très rugueux 
(ondulations perpendiculaires au vent, nervures, 
plissements, etc.) 

0.04 

 
 
 
7.1- Surface de frottements d’une construction classique frA : 
Toitures à deux versants : 
 
Direction du vent V1 : 
 

           
 

                          
        
 
 



 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
Direction du vent V2 : 
 

     
 

                       
 
 
Toitures à versants multiples 
 
Direction du vent V1 : 
 

  

                                                   
 
 
 



 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
Direction du vent V2 : 
 

     
 

                        
 
 
8-   Action d’ensemble :  
La force résultante se décompose en deux forces (voir figure) : 
 
• Une force globale horizontale 

 (Traînée) qui correspond à 
la résultante des forces 
horizontales agissant sur les 
parois verticales de la 
construction et de la 
composante horizontale des 
forces appliquées à la toiture ; 

xR

 
• Une force de soulèvement   (Portance) qui est la composante 

verticale des forces appliquées à la toiture. 
zR

 
 
 



 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
La force résultante R  est donnée par : 
 

( ) ∑∑ +×= frizids FApccR  
 
avec : 

zip  (en ) : pression statique du vent qui s’exerce sur un 
élément de surface i  . 

2/ mdaN

iA  (en ) : l’aire de l’élément de surface i . 2m

frF  (en ) : les forces  de frottements (d’entraînement) 
éventuelles. 

daN

dscc  : coefficient structural (paragraphe 6 NF EN 1991-1-4), traduit 
l’effet dynamique du vent et peut être pris égale à 1 pour les 
bâtiments dont la hauteur est inférieure à 15m. 
 
L’excentricité de la force globale horizontale  doit être prise 
égale à :   

xR

 
• vent sur Pignon : 

10/be ±=      où :    b (en m) : dimension à la base du maître couple. 
 
• vent sur Long pan : 

10/ae ±=      où :   a  (en m) : dimension à la base du maître 
couple. 
 

 



 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 

 
 
Données : 
Longueur : 40 m 
Largeur : 16 m 
Hauteur totale : h = 7.5 m 
Implantation du hangar : Zone 1 
Nature du site : plat  
Terrain de catégorie IV. 
Ouvertures :   non spécifiées 
 
Solution : 
 
1- Pression statique du vent  : zP

( )( )z p pe piP q z c c= × −  

 
étude numérique: 
 
Faire une étude au vent d’un hangar industriel (voir figure ci-dessous)
 à double versant plan dont la pente est de 10.62°  situé dans une 
région de zone du vent 1  sur un terrain plat de catégorie IV. 
 



 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 

e

m

 
( )p refq z q c= ×      : pression dynamique de pointe 

230.0 /refq daN=   (Zone 1) : pression dynamique de référence 
(tableau 1).  
 

2 2 71 r
e t r

r t

k
c c c

c c

⎡ ⎤×
= × × +⎢ ×⎣ ⎦

⎥

m

m

    :  coefficient d’exposition 

 
Pour le terrain de catégorie IV on tire les valeurs suivantes du 
tableau 2 . 
 

0.23rk =   

0 1.0z =  :  longueur de rugosité. 

min 15z =  :  hauteur minimale. 
 
D’après la figure 1 : ez h b= < → ( ) ( )p pq z q h=   
 
La pression dynamique de pointe est uniforme sur toute la hauteur. 
h  : hauteur de la construction. 
 

min7.5z m z= ≺

( ) min
min

0

15( ) ln 0.23ln 0.622
1.0r r r

z
c z c z k

z

⎛ ⎞ ⎛ ⎞= = × = =⎜ ⎟ ⎜ ⎟
⎝ ⎠⎝ ⎠

         

2 2 2 27 7 0.23(z) 1 1 0.662 1 1.388
0.622 1

r
e o r

r o

k
c c c

c c

⎡ ⎤× ×⎡ ⎤= × × + = × × + =⎢ ⎥ ⎢ ⎥× ×⎣ ⎦⎣ ⎦
 

avec : 
1.0oc =    (coefficient d’orographie), terrain plat. 

 
Valeur de la pression dynamique de pointe : 

2( ) 30.0 1.388 41.64 /p ref eq z q c daN m= × = × =      



 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
 
 
2-  Calcul des coefficients de pressions extérieures : 
2.1-  Vent perpendiculaire à la grande face  ( θ = 0° ): 
 
a- Parois verticales : 
Pour cette direction du vent (voir figure ci-dessous) : 

mb 40= , ,  md 16= mh 5.7=
min(b, 2 h) min(40;2 7.5) 15e m= = × =  

Zone A :   me 35/155/ ==
Zone B : mee 123155/ =−=−   
Zone C : med 11516 =−=−      
    
Remarque : si 0_ =⇔≤ CZoneed  
Les valeurs du coefficient de pression extérieure sont données 
dans le tableau 2 en fonction du rapport . 

pec

/h d
 
avec :  
h  : hauteur de la construction   
d  : dimension de la paroi parallèle au vent. 
 

7.50.25 0.47 1.0
16

h

d
= =≺ ≺   

On calcul la valeur de  pour pec 0.47h

d
=  par interpolation linéaire 

entre les valeur de  pour pec 0.25h

d
=  et 1.0h

d
=  

 
Zone D :  

0.25h

d
=     →         et        0.7pec = + 1h

d
=     →     0.8pec = +  

0.47h

d
=     →      0.8 ( 0.7)0.7 .(0.47 0.25) 0.73

1 0.25pe
c

+ − +
= + + − = +

−
 



 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
 
 
Zone E : 

0.25h

d
=     →         et        0.3pec = − 1h

d
=    →     0.5pec = −  

0.47h

d
=     →      0.5 ( 0.3)0.3 .(0.47 0.25) 0.36

1 0.25pe
c

− − −
= − + − = −

−
 

 
Zone A :    1.2pec = −

Zone B :    0.8pec = −

Zone C :    0.5pec = −
 

 
 
 
b- Versants de toitures :  

°≈⇒= 62.108/5.1 ααtg  
me 5.110/ =   
me 75.34/ =   



 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
 
Action vers le haut : ↑ 
Zone F :    la surface de la zone F est de : 25.25A m=   
Elle est comprise entre  et   , on calcul d’abord les 
valeurs de  pour 

21.0m 210.0m

pec 25.25A m=  par interpolation logarithmique 

entre les valeurs de  pour pec 21.0A m=  et 210.0A m=  (tableau 2) 
 
Interpolation logarithmique :       .1 .10 .1(c ) logpe pe pe pec c c A= + −  
Pour °= 5α    

2.5 ( 1.5 ( 2.5)) log 5.25 1.78pec = − + − − − = −  
 
Pour °=15α  : 

2.0 ( 0.9 ( 2.0)) log5.25 1.21pec = − + − − − = −  
 
• La valeur de  pour pec °= 62.10α  s’obtienne par interpolation 

linéaire entre le valeur de 1.78pec = −  pour 5α = °  et la valeur 
de 1.21pec = −  pour °=15α . 

Interpolation linéaire :    ).(
)()(

)()( 0
01

01
0 xx

xx

xfxf
xfxf −

−
−

+=  

Pour °= 62.10α  :    
1.21 ( 1.78)1.78 .(10.62 5) 1.46

15 5pec
− − −

= − + − = −
−

↑ 

 
Les surfaces des autres zones : G,H,I et J dépassent 10 m2

On utilise les valeurs de  dans les interpolations. 10pec

Zone G :        0.8 ( 1.2)1.2 .(10.62 5) 0.97
15 5pec

− − −
= − + − = −

−
↑ 

Zone H :         ↑ 0.43pec = −

Zone I :          ↑ 0.49pec = −

Zone J :          ↑ 0.83pec = −



 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
Action vers le bas : ↓ 

Zones : F, G et H : 0.2 (0)0 .(10.62 5) 0.112
15 5pec
−

= + − = +
−

↓ 

Zones : I  et  J : ↓  0pec =
 
Direction du vent θ = 0°. 

       

Zone F :  ↑  1.46epc = −

               c ↓ 0.11pe = +

= +

= +

= −

=

=

Zone G : ↑ 0.97pec = −

                c ↓ 0.11pe

Zone H :  ↑ 0.43pec = −

                 c ↓   0.11pe

Zone I :    c ↑ 0.49pe

                 c ↓ 0pe

Zone J :    ↑ 0.83pec = −

                 c ↓ 0pe

  
2.2- Vent perpendiculaire à la petite face  (θ = 90°) :   
Pour cette direction du vent (voir figure ci-dessous) : 
 

mb 16= , ,  md 40= mh 5.7=
min( ;2 ) min(16;2 7.5) 15e b h= = × = m   

me 75.34/ =    et    me 5.110/ =       
 
a-  Parois verticales :  

7.5 0.19 0.25
40

h

d
= = ≺   



 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
 
On tire directement les valeurs de  du tableau 2.  pec

   

    
  
 
b- Versant de toiture : 
On procède de la même manière que précédemment :  
Zone F :    la surface de la zone F est de :       225.5 mA =
Interpolation logarithmique :  .1 .10 .1(c ) logpe pe pe pec c c A= + −  
 
Pour °= 5α  

2.2 ( 1.6 ( 2.2)) log 5.25 1.76pec = − + − − − = −  
 
Pour °=15α  : 

2.0 ( 1.3 ( 2.0)) log5.25 1.5pec = − + − − − = −  



 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 

Interpolation linéaire : ).(
)()(

)()( 0
01

01
0 xx

xx

xfxf
xfxf −

−
−

+=  

Pour °= 62.10α  :   1.5 ( 1.76)1.76 .(10.62 5) 1.62
15 5pec

− − −
= − + − = −

−
 

Zone G :         1.3pec = −

Zone H :        0.6 ( 0.7)0.7 .(10.62 5) 0.64
15 5pec

− − −
= − + − = −

−
       

Zone I :          0.5 ( 0.6)0.6 .(10.62 5) 0.54
15 5pec

− − −
= − + − = −

−
 

 
 
Direction du vent θ = 90°. 

 

Zone F :  1.62epc = −   
Zone G :  1.3pec = −  
Zone H :  0.64pec = −    
Zone I :    0.54pec = −  

 
 
 
 



 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
3-  Coefficients de pressions intérieures : pic

Les valeurs recommandées lorsqu'on ne connaît pas la perméabilité 
des parois du bâtiment (note 2 paragraphe 7.2.9 NF EN 1991-1-4). 
Sont les suivantes : 
 
Pression intérieure :      0.2pic = +  
Dépression intérieure :  0.3pic = −  
 
4-  Pression statique du vent : 

(( )z p pe piP q z c c= × − )          et         2( ) 41.64 /pq z daN m=

 
 
Tableau 9a: Pression statique  du vent  (Direction  θ = 0°) avec 
pression intérieure de +0.2 

 (Direction du vent θ =0) avec pression intérieure de +0.2 
Parois verticales Versants de toitures 

Zone 
pec  pic  zp (kg/m2) Zone 

pec  pic  zp (kg/m2) 
-1.46 -69.12 D +0.8 +0.2 +25.0 F 
+0.11 

+0.2 
-3.75 

-0.97 -48.72 A -1.2 +0.2 -58.3 G 
+0.11 

+0.2 
-3.75 

-0.43 -26.23 B -0.8 +0.2 -41.64 H 
+0.11 

+0.2 
-3.75 

-0.49 -28.73 C -0.5 +0.2 -29.15 I 
+0.0 

+0.2 
-8.33 

-0.83 -42.89 E -0.36 +0.2 -23.32 J 
+0.0 

+0.2 
-8.33 

 
 
 
 
 
 



 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
Tableau 9b : Pression statique  du vent  (Direction  θ = 0°) avec 
dépression intérieure de -0.3 

(Direction du vent θ =0) avec dépression intérieure de -0.3 
Parois verticales Versants de toitures 

Zone 
pec  pic  zp (kg/m2) Zone 

pec  pic  zp (kg/m2) 

-1.46 -48.30 D +0.8 -0.3 +45.80 F 
+0.11 

-0.3 
+17.07 

-0.97 -27.9 A -1.2 -0.3 -37.48 G 
+0.11 

-0.3 
+17.07 

-0.43 -5.41 B -0.8 -0.3 -20.82 H 
+0.11 

-0.3 
+17.07 

-0.49 -7.91 C -0.5 -0.3 -33.31 I 
+0.0 

-0.3 
+12.5 

-0.83 -22.07 E -0.36 -0.3 -2.5 J 
+0.0 

-0.3 
+12.5 

 
 
 
 

 
 
 
 
 



 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
Tableau 10a : Pression statique  du vent  (Direction  θ = 90°) avec 
pression intérieure de +0.2 

(Direction du vent θ = 90°) avec pression intérieure de +0.2 
Parois verticales Versants de toitures 

Zone 
pec  pic  zp (kg/m2) Zone 

pec  pic  zp  (kg/m2) 

D +0.7 + 0.2 +20.82 F -1.506 + 0.2 -71.1 
A -1.2 + 0.2 -58.3 G -0.975 + 0.2 -49.0 
B -0.8 + 0.2 -41.64 H -0.431 + 0.2 -26.3 
C -0.5 + 0.2 -12.5 I -0.356 + 0.2 -23.15 
E -0.3 + 0.2 -20.82     

 
 
Tableau 10b : Pression statique  du vent  (Direction  θ = 90°) avec 
dépression intérieure de -0.3 

(Direction du vent θ =90°) avec dépression intérieure de – 0.3 
Parois verticales Versants de toitures 

Zone 
pec  pic  zp  (kg/m2) Zone 

pec  pic  zp  (kg/m2) 

D +0.7 - 0.3 +41.64 F -1.506 - 0.3 -50.22 
A -1.2 - 0.3 -37.5 G -0.975 - 0.3 -28.11 
B -0.8 - 0.3 -20.82 H -0.431 - 0.3 -5.45 
C -0.5 - 0.3 -8.33 I -0.356 - 0.3 -2.33 
E -0.3 - 0.3 0     

 
 

 



 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
9-  Calcul de la force de frottement  
 

 
40 2.5 2.0
16

d

b
= = ;   O.K 

40 5.33 4
7.5

d

h
= = ;   O.K 

Au moins l’une des conditions soit vérifiée. Il y a lieu de considérer 
les forces de frottement. 
 
La force de frottement est donnée par la formule suivante : frF

 
( )( )fr p fr frF q z c A= × ×∑  

 
où : 

(z)pq  : (en daN/m2) est la pression dynamique de pointe à la 
hauteur   considérée. z

frA  : (en m2) est l’aire de l’élément de surface considéré. 
:frc  est le coefficient de frottement pour l’élément de surface 

considérée. 
 



 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
On prendra dans nôtre cas un bardage en toiture et au niveau des 
parois verticales dont les ondulations sont perpendiculaires à la 
direction du vent.      0.04frc =     (Tableau 8)  
 
Toiture :  

41.64 0.04 (40 2 8.14) 1084.64frF daN= × × × × =    
  
Parois verticales :  

41.64 0.04 (40 2 6.0) 799.5frF daN= × × × × =   
 
La force de frottement totale : 1084.64 799.5 1884.14frF daN= + =
    
Remarque :  
L’aire de frottement pour la toiture est déterminée en introduisant la 
longueur du développé de la toiture, soit :  

 .14.8)62.10cos(/0.8 m=°
 
10-   Action d’ensemble :  
La force résultante R  est donnée par : 
 

( )zi i frR p A= × +∑ ∑F  
 
avec : 

zip  (en ) : pression statique 
du vent qui s’exerce sur un élément 
de surface i  . 

2/ mdaN

iA  (en ) : l’aire de l’élément de 
surface . 

2m

i

frF  (en ) : les forces  de frottements (d’entraînement) 
éventuelles. 

daN

 
 



 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
Direction du vent  ( θ = 0°.)   
Pente du versant :      062.10=α

 
         
         
Calcul des surfaces tributaires de chaque zone : (projection 
horizontale) 
 
Zone F1 :     22

1 10625.575.35.1 mmSF ≺=×=
Zone F2 :    22

2 10625.575.35.1 mmSF ≺=×=
Zone G :     275.485.325.1 mSG =×=

Zone H :     20.2600.405.6 mSH =×=
Zone I :      20.2600.405.6 mSI =×=
Zone J :      20.60405.1 mS J =×=
 
 
 



 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
Direction du vent   ( θ = 90° )  
 

 
          
Calcul des surfaces tributaires de chaque zone : (projection 
horizontale) 
 
Zone F1 :     22

1 10625.575.35.1 mmSF ≺=×=
Zone F2 :    22

2 10625.575.35.1 mmSF ≺=×=
Zone G :     275.12225.45.1 mSG =××=

Zone H :     20.9620.86 mSH =××=
Zone I :      252020.85.32 mSI =××=
 
 
 
 



 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
Tableau 11 : Valeurs des  forces horizontales et verticales : 
Direction du vent  ( θ = 0° ) avec pression intérieure de +0.2 
 

Zone Composante Horizontale 
 (daN) 

Composante verticale  
 (daN) 

D 25.0 240 6000× = → 0  
E 23.32 240 5596.8× = → 0  
F1 69.12 5.625 72.9tgα× = ← 69.12 5.625 388.8× = ↑ 
F2 69.12 5.625 72.9tgα× = ← 69.12 5.625 388.8× = ↑ 
G 48.72 48.75 445.34tgα× = ← 48.72 48.75 2375.1× = ↑ 
H 26.23 260 1278.75tgα× = ← 26.23 260 6819.8× = ↑ 
I  28.73 260 1400.63tgα× = → 28.73 260 7469.8× = ↑ 
J  42.89 60.0 482.53tg× = → 42.89 60.0 2573.4× = ↑ 
Total 11610.07xR = → 20015.7zR = ↑ 

 
 
Tableau 12 : Valeurs des  forces horizontales et verticales : 
Direction du vent  ( θ = 0° )  avec dépression intérieure de -0.3 
 

Zone Composante Horizontale 
 (daN) 

Composante verticale  
 (daN) 

D 45.80 240 10992.0× = → 0  
E 2.5 240 600× = → 0  
F1 17.07 5.625 18.0tgα× = → 17.07 5.625 96.02× = ↓ 
F2 17.07 5.625 18.0tgα× = → 17.07 5.625 96.02× = ↓ 
G 17.07 48.75 156.0tgα× = → 17.07 48.75 832.16× = ↓ 
H 17.07 260 832.2tgα× = → 17.07 260 4438.2× = ↓ 
I  12.5 260 609.4tgα× = ← 12.5 260 3250× = ↓ 
J  12.5 60.0 140.62tg× = ← 12.5 60.0 750.0× = ↓ 
Total 11866.18xR = → 9462.4zR = ↓ 

 



 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 

 
 
 
Tableau 13 : Valeurs des  forces horizontales et verticales :  
Direction du vent  ( θ = 90° ) avec pression intérieure de +0.2 
 
Zone Composante Horizontale 

  (daN) 
Composante verticale  

   (daN) 

D 20.82 96 1998.72× = → 
20.82 12 249.84× = → 

0 

E 20.82 96 1998.72× = → 
20.82 12 249.84× = → 

0 

F1 0  71.1 5.625cos10.62 393.1× = ↑ 
F2 0  71.1 5.625cos10.62 393.1× = ↑ 
G 0  49.0 12.75cos10.62 614.1× = ↑ 
H 0  26.3 96.0cos10.62 2481.55× = ↑ 
I 0  23.15 520cos10.62 11831.8× =  

frF  1884.14→ 0 

 6381.26xR = → 15713.65zR = ↑ 

 
 



 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
 
Tableau 14 : Valeurs des  forces horizontales et verticales :  
Direction du vent  ( θ = 90° ) avec dépression intérieure de -0.3 
 
Zone Composante Horizontale 

  (daN) 
Composante verticale  

   (daN) 

D 41.64 96 3997.44× = → 
41.64 12 499.68× = → 

0 

E 0  
 

0 

F1 0  50.22 5.625cos10.62 277.65× = ↑ 
F2 0  50.22 5.625cos10.62 277.65× = ↑ 
G 0  28.11 5.625cos10.62 155.41× = ↑ 
H 0  5.45 96.0cos10.62 514.24× = ↑ 
I 0  2.33 520cos10.62 1190.84× = ↑ 

frF  1884.14→ 0 

 6381.26xR = → 2415.8zR = ↑ 

 
Remarque : 
Les zones D et E intègrent la partie rectangulaire et la partie 
triangulaire du pignon. 
 



 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 

 
 
 
 
 
Tableau 15 : Valeurs des  forces horizontales et verticales et 
coordonnées des points d’application : Vent  ( θ = 0°).   
 

Coordonnés du point d’application Zone Composante 
Horizontale 

T (daN) 

Composante 
verticale  
U (daN) 

X (m) Y(m) Z(m) 
D 6000→ 0  16 20 3 
E 5596.8→ 0  16 20 3 
F1 72.9← 388.8↑ 0.75 1.875 6.14 
F2 72.9− ← 388.8↑ 0.75 38.125 6.14 
G 445.34− ← 2375.1↑ 0.75 20 6.14 
H 1278.75− ← 6819.8↑ 4.75 20 6.89 
I  1400.63→ 7469.8↑ 12.75 20 6.61 
J  482.53→ 2573.4 ↑ 8.75 20 7.36 

xR  
 11610.07→  XT = 19.7 YT = 20.0 ZT =2.6 

zR   20015.7↑ XU = 7.19 YU = 20.0 ZU =6.72 
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11-  Calcul de la stabilité d’ensemble :      
11.1-  Vérification de la stabilité transversale :  
 
Direction du vent   ( θ = 0° ). 
 
 

 



 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
Calcul du moment de renversement : 
 

2.9 (16 7.6)r x zM R R= × + × −  
11610.07 2.9 20015.7 8.4 201801.08 201.8rM daNm tm= × + × = ≈  

 
Calcul du moment stabilisant : 
 

0.8×=WM s  
 
avec : 
 

2/50 mdaNW ≈  : Poids approximatif par m2 de la surface en plan 
du bâtiment. 

daNW 32000401650 =××=  
tmdaNmM s 2562560000.832000 ==×=  

 
r sM M≺  : La stabilité transversale est  vérifiée. 

 
11.2- Vérification de la stabilité longitudinale :  
Direction du vent  (θ = 90°) : 
 

 



 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
 
Calcul du moment de renversement : 

0.200.3 ×+×= zxr RRM  
6381.26 3.0 15713.65 20.0 333417 333.4rM daNm tm= × + × = ≈  

 
Calcul du moment stabilisant : 

0.20×=WM s  
 
avec : 
 

2/50 mdaNW ≈  : Poids approximatif par m2 de la surface en plan 
du bâtiment. 
 

daNW 32000401650 =××=  
tmdaNmM s 6406400000.2032000 ==×=  

 
sr MM ≺  : la stabilité longitudinale est  vérifiée. 



 
 
 
 
 
 
 
 

 
 

 
 
1-  Objet et domaine d’application : 
Le présent document définit les valeurs représentatives de la charge 
statique de neige sur toute surface située au dessus du sol et soumise 
à l’accumulation de la neige et notamment sur les toitures. Il 
s’applique à l’ensemble des constructions situées à une altitude 
inférieure à 2000 mètres. Au delà de 2000 mètres le marcher doit 
préciser la valeur de charge de neige à prendre en compte.  
 
2- Charge de neige sur les toitures : 
La charge de neige par projection horizontale sur les toitures  est 
donnée en fonction  de la charge de neige sur le sol  qui dépend 
de la localisation géographique et de l’altitude du lieu considéré. 
Elle est donnée par la formule suivante : 

ks

 
. . .i e t ks C C sµ=  

 
Où : 

iµ  : est le coefficient de forme de la charge de neige ; 

ks  : est la valeur caractéristique de la charge de neige sur le sol en 
(kN/m2) ; 

eC : est le coefficient d’exposition, qui prend en général la valeur de 
1,0 ; 

tC  : est le coefficient thermique qui prend en général la valeur de 
1,0. 
 
En France les formules suivantes sont à considérer : 
 
Situation durable ou transitoire :   1. . .i e t ks C C s sµ= +  
 
Situation accidentelle :   1. . .i e t Ads C C s sµ= +  

Action de la neige sur les constructions  
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Où : 

1s  : est une majoration pour faible pente ; 

Ads  : est l’action de neige accidentelle. 
 
3- Charge de neige sur le sol (valeur caractéristique) : 
La charge de neige sur le sol dépend de l’emplacement 
géographique et de l’altitude du site considéré,  elle est donnée en 

 dans le tableau ci-dessous pour une altitude 2/kN m 200A m≤  en 
fonction de la zone de neige considérée. 
 
Zone A1 A2 B1 B2 C1 C2 D E 

.200ks  
2( / )kN m   

0.45 0.45 0.55 0.55 0.65 0.65 0.90 1.40 

Ad
s  

2( / )kN m  

     - 1.00 1.00 1.35 - 1.35 1.80 - 

Loi de 
variation de 

ks  pour 
200A m;   

 
1s∆  

 
2s∆  

 
 
3.1- Majoration du à l’altitude : 
 
Altitude A en (  ) m  1s∆  en ( )  2/kN m  2s∆  en ( )  2/kN m

200 500m A m≤≺   A/1000 0.20−   1.5 /1000 0.30A −  
500 1000m A m≤≺  1.5 /1000 0.45A −  1.5 /1000 1.30A −  
1000 2000m A m≤≺  3.5 /1000 2.45A −  7 /1000 4.80A −  
 
Au delà de 2000 m, le marché doit préciser la charge de neige à 
prendre en compte. 
 



 
 
 
 
 
 
 
 

 
 

 
 

 
 
Fig.1 : France métropolitaine : Carte de zone de neige 



 
 
 
 
 
 
 
 

 
 

4- Coefficient de forme des toitures  µ : 
Les valeurs  des coefficients de forme µ données ci-après 
concernent les toitures de formes courantes. Pour des formes 
particulières de toitures, le cahier des charges doit préciser la valeur 
à prendre en compte. 
 
La neige est supposée pouvoir tomber librement de la toiture. Si la 
rive se termine par un garde-corps, des barrières à neige ou tout 
obstacle, le coefficient de forme de ce côté de la toiture ne doit pas 
être réduit à une valeur inférieure à 0,8. 
 
4.1- Toiture simple à un versant sans obstacle de retenue : 
La disposition de charge avec et sans accumulation est donnée dans 
la figure 2  ci-dessous. 
 

 
 Fig.2 : Dispositions de charges de neige avec et sans accumulation  à considérer 
pour les  toitures à un versant 
 
 
Le coefficient de forme µ  à utiliser pour les toitures à un seul 
versant est donné dans le tableau 1  ci-dessous. 
 
 



 
 
 
 
 
 
 
 

 
 

CH.3 : Action de la neige  

Tableau 1 : Coefficients de forme pour les toitures à un seul 
versant 
 
(α) pente du 
versant (en °) 

 

0 ≤ α ≤ 30 30 < α < 60 α ≥ 60 

 
 1µ  

 

 
0.8 ⎟

⎠
⎞

⎜
⎝
⎛ −

30
608.0 α  

0.0 

   
 
4.2-  Toiture simple à deux versants sans obstacles de retenue : 
La disposition de charge avec et sans accumulation est donnée dans 
la figure 3 ci-dessous. 
 
 
                                                                                                   

       
charge sans accumulation                       charge avec accumulation 
 
Fig.3 : Dispositions de charges de neige à considérer pour toiture à deux versants 
 
Le coefficient de forme µ  à utiliser pour les toitures à deux 
versants  est donné dans le tableau 1  ci-dessous (cas pour la toiture 
à un versant). 



 
 
 
 
 
 
 
 

 
 

CH.3 : Action de la neige  

4.3-  Toitures à versants multiples : 
Les dispositions de charges sont celles « sans accumulation » et 
« avec accumulation » donné par les figues 4 et 5  ci-dessous. 
 
a- Sans accumulation : b 
 

 
 
Fig.4 : Disposition de charge sans accumulation pour les toitures à versants 
multiples. 
 
 
b- Avec accumulation : 

 
 
Fig.5 : Disposition de charge avec  accumulation pour les toitures à versants 
multiples. 



 
 
 
 
 
 
 
 

 
 

Les coefficients de formes 1µ  et 2µ  à utiliser pour les toitures à 
versants multiples sont données dans le tableau 2 et la figure 6 ci-
dessous. 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Fig.6 : Coefficient de forme pour les toitures à versants multiples 
 
 
Tableau 2 : Coefficients de forme pour les toitures à versants 
multiples 
 
(α) pente du 
versant (en °) 

 

0 ≤ α ≤ 30 30 ≤ α ≤ 60 α ≥ 60 

 
 1µ  

 

 
0.8 ⎟

⎠
⎞

⎜
⎝
⎛ −

30
608.0 α  

0.0 

 
2µ  

 

 

⎟
⎠
⎞

⎜
⎝
⎛+

30
8.08.0 α

 
 

 
1.6 

 

 
- 

 
 



 
 
 
 
 
 
 
 

 
 

alcul de l’action de la neige pour la construction de la figure ci-

 

C
dessous. 

Données : 
°= 62.10α                                              

Zone 1A                       
ltitude  H = 1000 m                                                                                                                       

1- Charge de neige sur le sol : 

                                                                                   
A
 
 
 

Zone A1  
200 1000A m≤≺   

6 m

1.5 m

16 m 

A 200 m d’altitude :    
 1000 m d’altitude:  

A kN m= + − = + × − =

e surface horizontale de 
ure ou de toute autre surface soumise à l’accumulation de la 

neige s’obtient par la formule suivante :      
  

2
.200 0.45 / mks kN=

A
2

.200 (1.5 /1000 0.45) 0.45 (1.5 1000 /1000 0.45) 1.5 /k ks s

 
 
2-  Charge de neige sur la toiture : 
La charge minimale de neige s   par unité d
toit

  
1. . .i e t ks C C s sµ= +  

 
ù : 
 : est une majoration pour faible pente  

 

O
s1

( 10.62 18.75% 5%α = ° = ;  ) → 2
1 0.0 / ms kN=  

 
 
5- Exemples d’applications : 
 



 
 
 
 
 
 
 
 

 
 

     
. . .i e t ks C C sµ=

 
C= =   

 
1.0e tC

.i ks sµ=  

ù :   
 

 neiges ur le sol en  

 
o

k : Charges caractéristique de neige de  ss  2/kN m  
s : Charges de neiges sur la toiture en 2/kN m  

iµ  : Coefficient de forme. (déterminé en fonction de la forme de la 
iture). to

 
3- Calcul du coefficient de forme iµ   
3.1- Charge de neige répartie sans redistribution par le vent : 

ersants symétriques : 
 

 
V

1 20 10.62 30α α= = °≺ ≺  °

1 0.8µ =  
2

1 0.8 1.5 1.2 /ks s kN mµ= = × =    :    Par projection horizontale 
N m= ° =    :    Suivant rampant 

 
21.2cos10.62 1.18 /s k
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Calcul des pannes : 
1. Introduction : 
Les pannes sont des poutres destinées à transmettre les 
 charges et surcharges s’appliquant sur 
la couverture à la traverse ou bien à la ferme. Elles 
 sont réalisées soit en profilé I ou H soit à 
treillis pour les portées supérieures à 6 m. 
 
2. Détermination des sollicitations : 
Compte tenu de la pente des versants, les pannes sont 
posées inclinées d’un angle () et de ce 
fait fonctionnent en flexion déviée. 
2.1. Evaluation des charges et surcharges : 
a- charges permanentes (G) : 
Poids propre de la panne et de la couverture. 
charges accrochées éventuelles. 
b- surcharges d’entretien (P) : 
Dans le cas de toitures inaccessibles en considère uniquement dans les calculs, une charge 
d’entretien qui est égales aux poids d’un ouvrier et son assistant et qui est équivalente à 
deux charges concentrées de 100 kg chacune situées à 1/3 et 2/3 de la portée de la panne. 
Remarque : 
 
Par raison de simplicité on prend des fois comme charge d’entretien une charge globale de 75 
kg/m2 de la surface de la couverture. 
 
C- surcharge climatiques : 
 
C.1- surcharge de neige (N) : 
Par projection horizontale : N 
Suivant rampant : N Cos∝
 
C.2- surcharge du vent (V) : 
Perpendiculaire au versant : V 
 
 
 
 
3. Principe de dimensionnement : 
 
Les pannes sont dimensionnées par le calcul pour satisfaire 
aux conditions suivantes : 
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Selon l’EC 3 :                                                                                 Selon CM66 :   
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4- Calcul numérique : 

Appliquant ces règles sur la construction suggérée pour déterminer la section optimale de la panne  
intermédiaire afin de résister au chargement donné (estimer) ci - dessous. 
a- charges permanentes : G (par m2 de la couverture) 
 
tôle est accessoires de pose : ...............................................17 kg/m2 ↓ 
poids propre de la panne : (estimé).................................. 12 kg/ml ↓ 
 
b- surcharges d’entretien : P 
 
deux charges concentrées de 100 kg ↓chacune situées à 1/3 et 2/3 de la portée. 
 
 
c- surcharge climatique du vent : V (perpendiculaire au versant). 
 
V = - 108 kg/m2 ↑ (vers le haut) (voir CH.I) 
 
 
d- surcharge climatique de neige : N (par projection horizontale). 
 
N = 68 kg/m2 ↓ (voir CH.II) 
 
1. Charges et surcharges par mètre linéaire revenant à la panne intermédiaire : 
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1.1. charges permanentes G : ( par m2 de la couverture). 
 
G = 17×2.04 + 12 = 47 kg/ml ↓ 
 
 
 
 

 
1.2. Surcharge climatique du vent V : (perpendiculaire au versant). 
 
V = - 108 × 2.04 = - 220.32 kg/ml  
 
 
 
 
 
1.3. Surcharge climatique de neige : N (par projection horizontale). 
 
N = 68 cos á × 2.04 = 136.2 kg/ml ↓ 
 

1.4. Surcharges d’entretien : P 
La charge uniformément repartie P due aux surcharges d’entretien est obtenue en égalisant 
les deux moments maximaux du à P et aux charges ponctuelles P’. 
Mmax = P’l/3 = pl2/8 
p = 8100/35 = 54 kg/ml ↓ 
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Selon l’EC3 :                                                              Selon CM66 : 
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Calcul des contreventements 
 
1-  Introduction : 
 
Les contreventements sont des pièces qui ont pour objet d’assurer 
la stabilité de l’ossature en s’opposant à  l’action de forces 
horizontales : vent, freinage des ponts roulants, effets de séismes, 
chocs etc.  Il sont généralement conçus pour garantir le 
cheminement des charges horizontales jusqu’au fondations.  
Ils sont disposés en toiture, dans le plan des versants  (« poutres au 
vent »), et en façade (« palées de stabilité »), et doivent reprendre 
les efforts horizontaux appliqués tant sur les pignons que sur les 
long pans. 
 
2-  Les différents types de contreventements : 
2.1-  Contreventements de toiture : (poutre au vent) 
 
Les contreventements sont disposés généralement suivant les 
versants de la toiture comme le montre la figure ci-dessous. Ils sont 
placés le plus souvent dans les travées de rive. Leurs diagonales 
sont généralement des cornières doubles qui sont fixées sur la 
traverse (ou ferme). Leur rôle principal est de transmettre les 
efforts du vent du pignon aux fondations. 
 
Remarque : 
 
Dans les bâtiments de grande longueur, comportant des joints de 
dilatation, il est bon de prévoir au moins une travée de 
contreventement entre deux joints de dilatation. 
 
2.2-  Contreventement de façades: (palée de stabilité) 
 
La palée de stabilité est un contreventement de façade destiné à 
reprendre  les efforts provenants de la poutre au vent et les 
descendre aux fondations. 
 



2.3-  Effort 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 (ferme) 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). 
 
 
 
       
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

b 

Panne intermédiaire 

Fe 

F2 
F1 

F2 
F3 

F1 

R
R 

Palée de stabilité 

Poutre au vent 

Panne sablière 

 
 
3-  Calcul de la poutre au vent en pignon : 
 
Elle sera calculée comme une poutre à treillis reposant sur deux 
appuis et soumises aux réactions horizontales supérieures des 
potelets auxquelles on adjoint l’effort d’entraînement. 



Remarques : 
 
1. Les diagonales comprimées ne sont pas prises en compte lors 

de la détermination des efforts dans les barres du moment qu’ils 
flambent au  moindre effort. 

2. Le problème est ramené à un calcul isostatique et pour 
déterminer ces efforts, on utilise la méthode des sections. 

 
 
3.1-  Evaluation des efforts horizontaux : 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

882
1

1
eFbh

VF +⎟
⎠
⎞

⎜
⎝
⎛ ××=                        

 

442
2

2
eFbh

VF +⎟
⎠
⎞

⎜
⎝
⎛ ××=  

 

442
3

3
eFbh

VF +⎟
⎠
⎞

⎜
⎝
⎛ ××=  

 

5.0 m 

4.0 m 4.0 m 4.0 m 4.0 m 

F3 F2 F1 F2 F1 

R R 

Poutre au vent 



rshn CkkqV .... δ=  
 
 
D’après l’étude au vent, la valeur de  Ce est donnée dans le tableau 
suivant  (voir  CHI): 
 D 

C B 

A 
vent -0.31 +0.8  

 
 
θ  Ce

 AB CD 
0° +0.8 -0.31 
90° -0.5 -0.5 

D 

C B 

A 

-0.5 -0.5 
 
 

vent
 
 
Cr =  ∑Ce  = CAB + CCD  = 0.8 +  0.31 = +1.11 
qh = q10 = 40.0 kg/m2

 
Surface du pignon est de : 16 × 7.5 
La plus grande dimension offerte au vent afférente au pignon est de 
16 m  ⇒   δ = 0.81 (ANNEXE III) 
 

2/0.3611.181.00.10.10.40 mkgVn =××××=  
2/0.630.3675.175.1 mkgVV ne =×== La force d’entraînement au 

niveau de la toiture (voir CH.I) est trouvée égale à : kgFe 370=  
 
3.1.1-  Evaluation des efforts horizontaux en tête des potelets: 
 

kgF 30.424
8

370
8

16
2
60.631 =+⎟

⎠
⎞

⎜
⎝
⎛ ××=  
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Par la méthode des coupures, on établit que l’effort Fd dans les 
diagonales d’extrémité (les plus sollicitées) est donné comme suit : 
 

RFFd =+ 1cos. α  
 
avec :   kgFFFR 1.37722

5.103794323.4242
2

22 321 =+×+×=++=  

5.0 m 

4.0 m 

R

Fd 

∝

            5
4tan =α  ⇒ °== 7.385

4arctgα  

d’où :  kgFRFd 42907.38cos
3.4241.3772

cos
1 =

°
−=−= α  

 
 
3.3-   Section de la diagonale : 
 
 

279.1
2400
4290

cm
F

A
e

d ===
σ

 

 
Soit L40×40×4  (A=3.06 cm2) 

F1 
Une cornière isolée de 40×40×4  avec boulon de 12 mm et trous de 
13 mm convient : 
 
Section nette : 54.23.14.006.3 =×−=nA  
 

e
n

d cmkg
A

F σσ p2/1834
54.2

4290
===  

 
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 de charges verticales , et en outre à 
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soit : 
 

( ) ( ) ( )( )

vérifiéenoncmkkg

kk

e

fyfxd

..................................../2701

47415870.15.71755.4
8
9.

8
9

2 σ

σσσ

f=

+×+×=++
 

On augmente la section du profilé :  
 
Soit  IPE  140 
 
Wx = 77.3 cm3    ;    Wy = 12.3 cm3        
Ix = 541cm4        ;     Iy = 44.9 cm4

ix = 5.74 cm        ;    iy = 1.85 cm 
A = 16.4 cm        ;    p = 12.9 kg/ml      
 
La combinaison la plus défavorable (voir calcul des pannes) est la 
combinaison N°. 5. 
 
Qmax = G + Ne  
Avec : G = 17×2.04 + 12.9 = 47.6 kg/ml  
Qmax = G + Ne = 47.6 + 227 = 274.6 kg/ml 
 
Qy = Q cosα  = 269.6 kg/ml          
Mx = Qy .lx

2/8 =  (269.6×5.02)/8  =  842.5 kgm 
 
Qx = Q sinα   = 52.4 kg/ml     ,       
My = Qx .ly

2/8 =  (52.4×2.52)/8    =  41  kgm 
 

2
2

/1090
3.77
105.842

cmkg
W

M

x

x
fx =

×
==σ  

2
2

/4.333
3.12
1041

cmkg
W

M

y

y
fy =

×
==σ  

22 /5.574.16
943 cmkg

A
F ===σ  
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2
2

/5.793
53

102/842
cmkg

W

M

x

x
fx =

×
==σ  

2
2

/237
65.8

102/41
cmkg

W

M

y

y
fy =

×
==σ  

 
Les élancements :  

5.102
90.4

500
===

x

x
x i

lλ      ;     5.172
45.1

250
===

y

y
y i

l
λ  

 
( )tableauky 755.45.172max =→== λλ       Le plan de flambement 

est le plan x-x. 
 
soit : 
 

( ) ( ) ( )( )

e

fyfxd

cmkg

kk

σ

σσσ

p2/3.2238

2375.7930.1254755.4
8
9.

8
9

=

+×+×=++
 

 
Conclusion : 
 
1. Le profilé IPE120 convient pour la  panne sablière et pour les 

pannes courantes. 
 
2. Le profilé IPE140 convient  pour les pannes intermédiaires 

servants de montants pour  les barres de contreventements.  
 
5-  Calcul de la palée de stabilité en long pan : 
 
Les palées de stabilité doivent reprendre les efforts de 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. 
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                                                                    CH. VI : Calcul des contreventements 

Une cornière isolée de 40×40×4  avec boulon de 12 mm et trous de 
13 mm convient : 
 
Section nette :  254.23.14.006.3 cmAn =×−=
 

e
n

cmkg
A

N σσ p2/2060
54.2

5230
===  

 
 
Remarque : 
 
La force de 3348 kg  agissant en tête de palée de stabilité va créer 
dans les poteaux de la palée des traction et compression  pour 
assurer l’équilibre de la palée, ayant pour valeur: 

kgT 4018
5
63348 =×=  
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• Fermes à simple versant : 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
• Fermes trapézoïdales : 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
• Fermes triangulées : 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Membrure supérieure (Arbalétrier ) 

Montant 

Diagonale 

Membrure inférieure (Entrait) 
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4-  Détermination des charges et surcharges agissantes sur la 
ferme : 
 
a- Charge permanentes : 
 
La ferme supporte en plus de son poids propre, le poids de la 
couverture, des accessoires de pose, des pannes et celui des 
contreventements de toiture. 
 
b- Surcharges climatiques : 
b1- Surcharge du vent : (perpendiculaire au versant) 
 
La surcharge du vent est généralement perpendiculaire au versant. 
Elle est déterminée par les règlements en vigueurs tels que : NV65 
(voir CHI), et RNV99 (voir CH10).  
 
Remarques : 
 
1. Le vent pouvant tourner autour de la construction, il est 

possible dans de nombreux cas de se limiter pour les toitures 
aux seules valeurs maximales des actions sur les versants. 

 
2. Les deux valeurs (versant au vent, versant sous le vent) doivent 

être envisagées dans les structures (par exemple : fermes 
triangulées, etc.) pour lesquelles la combinaison d’actions 
différentes sur les deux versants de la toiture conduirait à des 
résultats plus défavorables dans certains éléments (treillis de 
ferme….).   

 
b2-  Surcharge de neige :  
 
La surcharge de neige est donnée par projection horizontale. Elle 
est calculée par les règlements en vigueurs NV65, N84, RNV99. 
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1-  Introduction: 
Les contreventements sont des pièces qui ont pour objet 

d’assurer la stabilité de l’ossature en s’opposant à l’action de forces 
horizontales: vent, freinage des ponts roulants, effets de séismes, 
chocs etc. Ils sont généralement conçus pour garantir le cheminement 
des charges horizontales jusqu’aux fondations.  
 

Ils sont disposés en toiture, dans le plan des versants («poutres 
au vent»), et en façade («palées de stabilité»), et doivent reprendre 
les efforts horizontaux appliqués tant sur les pignons que sur les 
long pans (Fig.1). 

 

 
Fig.1 : Les contreventements 

 
2-  Les différents types de contreventements: 

2.1-  Contreventements de toiture: (poutre au vent) 
Les contreventements sont disposés généralement suivant les 

versants de la toiture comme la montre la figure ci-dessous. Ils sont 
placés le plus souvent dans les travées de rive. Leurs diagonales 
sont généralement des cornières doubles qui sont fixées sur la 
traverse (ou ferme). Leur rôle principal est de transmettre les efforts 
du vent du pignon aux fondations. 
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Remarque: 
Dans les bâtiments de grande longueur, comportant des joints 

de dilatation, il est bon de prévoir au moins une travée de 
contreventement entre deux joints de dilatation. 

 
2.2-  Contreventement de façades: (palée de stabilité) 
La palée de stabilité est un contreventement de façade destiné à 

reprendre  les efforts provenant de la poutre au vent et les descendre 
aux fondations. 
 

2.3-  Effort 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 (ferme) 
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) (Fig.2). 

 
Fig.2 : Effort du vent sur le pignon 
 
3- Calcul de la poutre au vent en pignon: 
Elle sera calculée comme une poutre à treillis reposant sur deux 
appuis et soumises aux réactions horizontales supérieures des 
potelets auxquelles on adjoint l’effort d’entraînement. 
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Remarque: 
1. Les diagonales comprimées ne sont pas prises en compte lors de 

la détermination des efforts dans les barres du moment qu’elles 
flambent au  moindre effort. 

2. Le problème est ramené à un calcul isostatique et pour 
déterminer ces efforts, on utilise la méthode des sections. 

 
3.1-  Evaluation des efforts horizontaux: 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

882
1

1
eFbhVF +⎟

⎠
⎞

⎜
⎝
⎛ ××=             ;          

442
2

2
eFbhVF +⎟

⎠
⎞

⎜
⎝
⎛ ××=  

442
3

3
eFbhVF +⎟

⎠
⎞

⎜
⎝
⎛ ××=  

∑××== edhh CCqPV  
 

D’après l’étude au vent, la valeur de  Ce est donnée ci-dessous.  
(voir  CH2): 

 
 

5.0 m 

F1 F2 F3 F2 F1 

4.0 m 4.0 m 4.0 m 4.0 m 
R R 

Poutre au vent 
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∑ =+=+= 1.13.08.0eEeDr CCC  
2/5.58560.15.37 mdaNCqq exrefh =×=×=  

94.0=dC   voir  CH.2 
2/5.601.15.5894.0. mdaNCqCP rhdh =××== ∑  

2/5.60 mdaNPV h ==  
 

La force d’entraînement eF est la force de frottement pour la 
toiture, et  est donnée par: (voir CH.2) 

( )∑ ××== frfrhfre SCqFF  
 

2/5.58 mdaNqh =  
04.0=frC  coefficient de frottement 

214.8240 mS fr ××=  surface de frottement de la toiture. 
daNFfr 1524)14.8240(04.05.58 =××××=  

 
3.1.1-  Evaluation des efforts horizontaux en tête des 

potelets: 

daNF 5.553
8

1524
8

16
2
65.601 =+⎟

⎠
⎞

⎜
⎝
⎛ ××=  

daNF 8.1197
4

1524
4

16
2
75.65.602 =+⎟

⎠
⎞

⎜
⎝
⎛ ××=  

daNF 5.1288
4

1524
4

16
2
5.75.603 =+⎟

⎠
⎞

⎜
⎝
⎛ ××=  

 
3.2-  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. 
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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 : 

RFFd =+ 1cos. θ  
 
avec:    

daN
FFF

R 55.2395
2

5.12888.119725.5532
2

22 321 =
+×+×

=
++

=

5
4tan =θ  ⇒ °== 7.38

5
4arctgθ  

d’où: daNFRFd 3.2360
7.38cos

5.55355.2395
cos

1 =
°

−
=

−
=

θ
 

 
KNdaNFN dSd 4.3545.35405.1 ==×=  

 
3.3-   Section de la diagonale: 

Calcul de la section brute A  

0
.

.

M

y
RdplSd

fA
NN

γ
=≤  

 

θ 
5.0 m 

F1 F2 F3 F2 F1 

4.0 m4.0 m4.0 m4.0 m 
R R 

Poutre au vent 

 
Fd 

5.0 m 

4.0 m 

F1

R

θ
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[ ]
[ ]

2
2

0 66.1
/5,23

1.14.35 cm
cmkN

kN
f

NA
y

MSd =
×

=≥
γ    

Pour des raisons pratiques on opte pour une cornière isolée de 
45×45×5  avec un boulon de 12 mm et trous de 13 mm. 
 
Soit L45×45×5  ( 230.4 cmA = ) 
Section nette: 265.33.15.030.4 cmAnet =×−=  
 
Vérification à la résistance ultime de la section: 

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

 
 

2
,

M

unet
Rdu

fA
N

γ
β

=  

 
    
 
Où β est le coefficient minorateur donné dans le tableau 1 en 
fonction de l’entraxe 1p  des trous.  
 

 
 
Exemple: 
Attache de 3 boulons et plus:  mmp 1001 = ; mme 251 =  

mmdmmp 651350.5100 01 =×== ;  
mmd 130 = : diamètre des trous 
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Donc:    7.03 == ββ  

daN
fA

N
M

unet
Rdu 7358

25.1
360065.37.0

2

3
, =

××
==

γ
β

 

daNNdaNN RduSd 73583540 . == ≺ …………………..…….…OK. 
 
Conclusion: 

Une cornière isolée de 45×45×5  avec boulon de 12 mm et 
trous de 13 mm convient pour les barres de contreventement de la 
poutre au vent. 
 
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 de 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: 
 
Flexion composée déviée ( biaxiale ): 
Vérification de la section à la résistance: 
Section de classe 1 et 2: 
 

0.1
.

.

.

. ≤⎟⎟
⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛
+⎟

⎟
⎠

⎞
⎜
⎜
⎝

⎛ βα

RdNz

Sdz

RdNy

Sdy

M
M

M
M

 

 
2=α    et  n5=β     avec   0.1≥β  

 

⎥⎦
⎤

⎢⎣
⎡
−
−

=
a

nMM RdplyRdNy 5.01
1

..  

 
 
 

 

α

y 

SdN  

SdN  

ySdQ  

zSdQ  

z 

z 

y 

 

⎥
⎥
⎦

⎤

⎢
⎢
⎣

⎡
⎟
⎠
⎞

⎜
⎝
⎛

−
−

−=
2

.. 1
1

a
anMM RdplzRdNz  
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fw tbAA .2−=    (aire de l’âme) 
)5.0;/min( AAa w=  

Rdpl

Sd

N
N

n
.

=    ; 
0

.
M

y
Rdpl

Af
N

γ
=  ;  

0
.

.

M

yply
Rdply

fW
M

γ
=  ;

0
.

.

M

yplz
Rdplz

fW
M

γ
=  

 
Charges et surcharges revenant à la panne intermédiaire: 
Flexion déviée: (voir calcul des pannes) 

mldaNG /47=   
mldaNN /136=  

 
Compression: (voir calcul des contreventements) 

daNFV 8.11972 ==  
 
Combinaison de charge: 

VNG 35.135.135.1 ++  
 
 
 
 
 

mldaNNGQSd /1.24713635.14735.135.135.1 =×+×=+=  
mldaNQQ SdSdz /9.242cos. == α      

daNmlQM Sdz
Sdy 1.759

8

2
.

. ==  

mldaNQQ SdSdy /5.45sin. == α      

daNm
lQ

M Sdy
Sdz 5.35

8
)2/( 2

.
. ==  

daNVN Sd 1.16178.119735.135.1 =×==  
 
 
 
 

NGQSd 35.135.1 +=  
VNSd 35.1=  
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Caractéristiques géométriques de l’IPE 120: 
3

. 53cmW yel =      ;    3
. 64.8 cmW zel =  

3
. 7.60 cmW ypl =  ;    3

. 6.13 cmW zpl =  
 

daNm
fW

M
M

ypl
Rdply 8.1296

1.1
1023507.60 2

1

.
. =

××
==

−

γ
 

daNm
fW

M
M

zpl
Rdplz 54.290

1.1
1023506.13 2

1

.
. =

××
==

−

γ
 

 

daN
fA

N
M

y
Rdpl 28200

1.1
23502.13.

0
. =

×
==

γ
 

 
Incidence de l’effort tranchant: 
Si: RdplSd VV .5.0≤  → Il n’y a pas d’interaction entre le moment 
fléchissant et l’effort tranchant. 
 
Remarque: 

A mi-travée la valeur du moment fléchissant est 
maximale et la valeur de l’effort tranchant est nulle, 
donc il n’y a pas d’interaction entre le moment 
fléchissant et l’effort tranchant. 

 
Incidence de l’effort normale: 
Si )/5.0,25.0( 0. MywRdplSd fANMinN γ≤ :Il n’ y a pas  d’interaction 
entre le moment résistant et l’effort normal. 
 

daNN Rdpl 70502820025.025.0 . =×=  
2136.563.04.622.13.2 cmtbAA fw =××−=−=  
daNfA Myw 2.54861.1/2350136.55.0/5.0 0 =××=γ  
daNdaNN Sd 2.5486)2.5486;7050min(1.1617 == ≺  : 
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→  L’incidence de l’effort normal sur le moment résistant peut être 
négligée. 
 
Pas de réduction des moments de résistance plastique: 

RdplyRdNy MM .. =  

RdplzRdNz MM .. =  
 
La formule de vérification est la suivante: 

0.1
.

.

.

. ≤⎟
⎟
⎠

⎞
⎜
⎜
⎝

⎛
+⎟

⎟
⎠

⎞
⎜
⎜
⎝

⎛
βα

Rdplz

Sdz

Rdply

Sdy

M
M

M
M

 

Où: 2=α    et  0.114.1
7050

1.1617555
.

≈=×===
Rdpl

Sd

N
Nnβ  

0.146.0
54.290
5.35

8.1296
1.759 12

≤=⎟
⎠
⎞

⎜
⎝
⎛+⎟

⎠
⎞

⎜
⎝
⎛ ……………………..….…OK. 

 
Vérification de l’élément aux instabilités (Déversement et 
Flambement): 
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 
quelle 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 quelle est 
libre tout au long de sa portée. 
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Combinaison à l’ELU: 
VG 5.1−  

 
avec: 

mldaNG /47= :Charge 
permanente 

mldaNV /62.133−= : Vent de soulèvement (voir calcul des 
pannes) 
 

daNV 8.1197'=  : Effort de compression du vent revenant à la panne 
intermédiaire  (montant de la poutre au vent). 
 
Charge de flexion: voir calcul des pannes 

mldANVGQ Sdz /23.15462.1335.162.10cos475.1cos. −=×−=−= α
 

↑   (Soulèvement). 
 

mldaNGQ Sdy /7.1162.10sin4735.1sin35.1. =×== α ← 

daNm
lQ

M Sdz
Sdy 482

8
0.523.154

8

22
.

. =
×

==  

daNm
lQ

M Sdy
Sdz 14.9

8
5.27.11

8
)2/( 22

.
. =

×
==  

 
Charge de compression:  
(voir calcul des contreventements) 

daNFV 8.1197' 2 ==  
daNVN Sd 7.17978.11975.1'5.1 =×==  

 

VGQ Sdz 5.1cos. −= α    
αsin35.1. GQ Sdy =        

'5.1 VNSd =  

 

z 
SdyQ .  

SdN  

α 

SdN  

SdzQ .  

z 

z 
y 

y 
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Les formules de vérification aux instabilités sont les suivantes: 
Flexion déviée composée avec risque de flambement: 

0.1
.

. .

;

.

.

.min

≤++
Rdplz

Sdzz

Rdply

Sdyy

Rdpl

Sd

M
Mk

M
Mk

N
N

χ
 

  
Flexion déviée composée avec risque de déversement  

0.1
.

. .

;

.

.

.

≤++
Rdplz

Sdzz

RdplyLT

SdyLT

Rdplz

Sd

M
Mk

M
Mk

N
N

χχ
 

 
Où: 

1
.

.

M

y
Rdpl

fA
N

γ
= :       

1
.

.

M

yply
Rdply

fW
M

γ
=  ;     

1
.

.

M

yplz
Rdplz

fW
M

γ
=  

yz

SdLT
LT Af

N
k

.
.

1
χ
µ

−=    et   0.1≤LTk  

15.0.15.0 −= MLTzLT βλµ     et   9.0≤LTµ  
 

yy

Sdy
y Af

N
k

.

.
1

χ
µ

−=      avec   5.1≤yk  

ely

elyply
Myyy W

WW −
+−= )42( βλµ     avec   9.0≤yµ  

yz

Sdz
z Af

N
k

.

.
1

χ
µ

−=      avec   5.1≤zk  

 
Myβ , Mzβ  et MLTβ  sont des facteurs de moments uniformes 

équivalents pour le flambement par rapport à l’axe des y et z et le 
déversement respectivement. 
 

Poutre simplement appuyée avec une charge uniformément 
répartie: 
 

3.1== MLTMy ββ  
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Calcul du coefficient de réduction minχ : 
);(min zyMin χχχ =  

 
Flambement par rapport à l’axe fort yy 

[ ] 5.022

1

yyy

y
λϕϕ

χ
−+

=          

 
[ ]2)2.0(15.0 yyyy λλαϕ +−+=            

  

[ ] 5.0

1
A

y
y β

λ
λ

λ ⎟⎟
⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛
=   

 
α :facteur d’imperfection correspondant à la courbe de  flambement 
appropriée, donné par le tableau 5.5.1 de l’Eurocode 3. 
 
Flambement par rapport à l’axe faible  zz 

[ ] 5.022

1

zzz

z
λϕϕ

χ
−+

=     

 
[ ]2)2.0(15.0 zzzz λλαϕ +−+=  

 

[ ] 5.0

1
A

z
z β

λ
λ

λ ⎟⎟
⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛
=  

 
Avec: 0.1=Aβ  pour les sections de classes 1,2, et 3. 

9.93
2350

101.2
5.06

5.0

1 =⎥
⎦

⎤
⎢
⎣

⎡ ×
=

⎥
⎥
⎦

⎤

⎢
⎢
⎣

⎡
= ππλ

yf
E  

102
90.4

500
===

y

y
y i

l
λ     ;    4.172

45.1
250

===
z

z
z i

lλ    
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086.1
9.93

102
=⎟

⎠
⎞

⎜
⎝
⎛=yλ        ;       836.1

9.93
4.172

=⎟
⎠
⎞

⎜
⎝
⎛=zλ  

 
Courbe de flambement: 

2.1875.164/120/ ;==bh                     
 
Axe de flambement  yy −     →     courbe de flambement a   

21.0=yα  
 
Axe de flambement  zz −      →     courbe de flambement b     

34.0=zα  
 

[ ] 183.1086.1)2.0086.1(21.015.0 2 =+−+=yϕ  

[ ] 605.0
086.1183.1183.1

1
5.022
=

−+
=yχ  

 
[ ] 463.2836.1)2.0836.1(34.015.0 2 =+−+=zϕ  

 

[ ] 243.0
836.1463.2463.2

1
5.022
=

−+
=zχ  

 
243.0);(min === zzyMin χχχχ  

 
Calcul du coefficient de réduction pour le déversement LTχ  : 

[ ] 0.11
5.022
≤

−+
=

LTLTLT

LT
λϕϕ

χ  

 
[ ]2)2.0(15.0 LTLTLTLT λλαϕ +−+=  

 
avec: 

LTα :  facteur d’imperfection pour le déversement 
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21.0=LTα     pour les sections laminées 
49.0=LTα     pour les sections soudées 

 

[ ] 5.0

1

5.0
. .

..
w

LT

cr

yyplw
LT M

fW
β

λ
λβ

λ ⎥
⎦

⎤
⎢
⎣

⎡
=⎥

⎦

⎤
⎢
⎣

⎡
= : L’élancement réduit pour le 

déversement 
 

avec:  επλ 9.931 ==
yf

E      et      
yf

235
=ε  

LTλ : élancement de l’élément vis-à-vis du déversement  
 

Pour les profilés laminés en I ou H  (voir annexe F) Eurocode: 
 

25.02
5.0

1 /
/

20
11

/

⎥
⎥
⎦

⎤

⎢
⎢
⎣

⎡
⎟⎟
⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛
+

=

s

z

z
LT

eh
iLC

iL
λ  

 

IPE 120: cmiz 45.1=  ; cmh 12=  ; cmt f 63.0=  
cmL 250= : longueur libre entre maintien latéraux (présence d’un 

lierne) 

7.83

63.0/12
45.1/250

20
1188.1

45.1/250
25.02

5.0

=

⎥
⎥
⎦

⎤

⎢
⎢
⎣

⎡
⎟
⎠
⎞

⎜
⎝
⎛+

=LTλ  

 

[ ] 89.0
9.93
7.83. 5.0

1

==⎥
⎦

⎤
⎢
⎣

⎡
= w

LT
LT β

λ
λλ  

 

[ ] [ ] 968.089.0)2.089.0(21.015.0)2.0(15.0 22 =+−+=+−+= LTLTLTLT λλαϕ  

[ ] [ ] 74.0
89.0968.0968.0

11
5.0225.022
=

−+
=

−+
=

LTLTLT

LT
λϕϕ

χ  
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Calcul des coefficients k  
15.0.15.0 −= MLTzLT βλµ     et   9.0≤LTµ  

 

yz

SdLT
LT Af

N
k

.
.

1
χ
µ

−=    et   0.1≤LTk  

 

9.0208.015.03.1836.115.0 ≺=−××=LTµ  
 

928.0
23502.13243.0

6.2604208.01 =
××

×
−=LTk  

ely

elyply
Myyy W

WW −
+−= )42( βλµ     avec   9.0≤yµ  

yy

Sdy
y Af

N
k

.

.
1

χ
µ

−=      avec   5.1≤yk  

375.1
53

537.60)43.12(086.1 −=
−

+−×=yµ  

190.1
23502.13605.0

6.2604375.11 =
××

×−
−=yk      avec   5.1≤yk  

 

elz

elzplz
Mzzz W

WW −
+−= )42( βλµ     avec   9.0≤zµ  

yz

Sdz
z Af

N
k

.

.
1

χ
µ

−=      avec   5.1≤zk  

 

996.1
64.8

64.86.13)43.12(836.1 −=
−

+−×=zµ  

689.1
23502.13243.0

6.2604996.11 =
××

×−
−=zk  
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Vérification au flambement:  

0.1
.

. .

;

.

.

.min

≤++
Rdplz

Sdzz

Rdply

Sdyy

Rdpl

Sd

M
Mk

M
Mk

N
N

χ
 

 

54.290
14.9689.1

8.1296
482190.1

28200243.0
7.1797 ×

+
×

+
×

 

 
0.176.0053.0442.0262.0 ≺=++= …………….…..…………OK. 

 
Vérification au déversement: 

0.1
.

. .

;

.

.

.

≤++
Rdplz

Sdzz

RdplyLT

SdyLT

Rdplz

Sd

M
Mk

M
Mk

N
N

χχ
 

 

54.290
14.9689.1

8.129674.0
482928.0

28200243.0
7.1797 ×

+
×
×

+
×

 

 
0.178.0053.0466.0262.0 ≺=++= ………………………...…OK. 

 
Conclusion: 

Le profilé choisi IPE 120 est adéquat comme panne de toiture. 
 
5-  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. 

 
 
 
 
 
 
 

Administrateur_83
Typewritten text
187



 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

                                                                                 
                                                 
         
         
         
         
         
         
         
         
         
         
 
Par la méthode des coupures: 
Effort de traction dans la diagonale tendue: 

1cos FRN −=β  

2.1
5
6
==βtg  

°== 2.502.1arctgβ  

kg
FR

N 8.2877
2.50cos
1.1842

cos
1 ==

−
=

β
 

 
 
Section de la diagonale: 
Calcul de la section brute A : 

0
.

.

M

y
RdplSd

fA
NN

γ
=≤  

daNkgNN Sd 43177.43168.28775.15.1 ≈=×==  
 

kgfNdaN 1101 ≈=  
 

[ ]
[ ]

2
2

0 022.2
/2350

1.14317 mm
cmdaN

daN
f

N
A

y

MSd =
×

=≥
γ

   

Palée de stabilité en long pan 

5.0 m 

6.0 m 

R-F1 

β

5.0 m 

R-F1 

β 

6.0 m 

T

5.0 m

T 
N

R-F1 

β 

6.0 m 
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Pour des raisons pratiques on opte pour une cornière isolée de 
45×45×5  avec un boulon de 12 mm et trous de 13 mm. 
 
Soit L45×45×5  ( 230.4 cmA = ) 
Section nette: 265.33.15.030.4 cmAnet =×−=  
 
Vérification à la résistance ultime de la section: 

Cas de cornières assemblées par une seule aile: 
Attache de 3 boulons et plus  

 
mmp 1001 =  ; mme 251 =  

mmdmmp 651350.5100 01 =×== ;  
mmd 130 = : diamètre des trous ;  donc: 7.03 == ββ  (tableau 1) 

 
 

 
 

daN
fA

N
M

unet
Rdu 7358

25.1
360065.37.0

2

3
, =

××
==

γ
β

 

daNNdaNN RduSd 73584317 . == ≺ ………………………...…OK 
 
Conclusion: 

Une cornière isolée de 45×45×5  avec boulon de 12 mm et 
trous de 13 mm convient pour les barres de contreventement de la 
palée de stabilité. 
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Le moment d’inertie de la poutre équivalente est déterminé d’une 
manière approximative à l’aide de la formule suivante : 
 

  
 
avec : 

supS  et : aire de  section des  membrures supérieure et inférieure 
de la ferme respectivement. 

infS

supv  et  : les distances entre le centre de gravité (axe) de la 
ferme et les axes des membrures supérieure et inférieure a mi - 
travée. 

infv

 
Position du centre de gravité : 
 

∑
∑=

i

ii
G A

yS
y

.
 

 
Membrure supérieure : 870702 ××L  ;  ; 

 ; 

430.96 cmIx =
222.21 cmA = cmy 150=  

 
Membrure inférieure : 760602 ××L  ;  ; 

 ; 

450.52 cmIx =
29.15 cmA = cmy 0.0=  

 
 

cmyG 75.85
9.1522.21

0.09.1515022.21
=

+
×+×

=  

 
cmv 25.6475.85150sup =−=  

c.g
2L70×70

85.75 cm 

( )2
infinfinf

2
supsupsup .. vSIvSIIt +++=  

64.25 cm 

2L60×6cmv 75.85inf =  
422 20466075.859.1550.5225.6422.2130.96 cmIt =×++×+=  

D’où  18.9
83560.16

0.6204660
=

×
×

=×=
pt

t

I

h

l

I
k  
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sous vent extrème:  
 

kgF 3.118167575.1 =×=  
kgmMM

Ne VV 3544.75.1 ==  
kgNN

ne VV 1.443.75.1 ==  
 
4-  Vérification des poteaux suivant les règles CM 66: 
4.1-  Contrainte de compression: 
 
 
 L’effort de compression revenant au poteau: N

kgNG 1344
2

16168 =×=  

kgN
nN 2720

2
16340 =×=  

kgN
NV 2.253=  

 

• sous la combinaison: ⎟
⎠
⎞

⎜
⎝
⎛ ++ N

n V
N

G
212

17
3
4  

kg

N
N

NN
n

n

V
N

G

2.4077

2.253
2

2720
12
171344

3
4

212
17

3
4

=

⎟
⎠
⎞

⎜
⎝
⎛ ++×=⎟⎟

⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛
++=

 

2/76
80.53

4.4077
cmkg

A

N
===σ  

 

• sous la combinaison: e
e V

N
G ++

2
 

kgN
N

NN
e

e

V
N

G 40542.25375.12720
2
1

3
51344

2
=×+××+=++=

2/4.75
80.53

4054
cmkg

A

N
===σ  
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On détermine d’abord le coefficient  donné par  la méthode 
simplifiée suivante en posant 

0dk

1=C  : 
 
 
 
 
 
 

 

1
0
=dk                                       si                25.0≤α  

( )225.021
0

−+= αdk                si    75.025.0 ppα  
α2

0
=dk                                   si                75.0≥α  

avec :  
 

38.0
07.1150.110

30200
..10

.
33 =

×××
×

==
ebC

hlα   
 
 

cml 200=       (longueur libre = entre axe des lisses) 
mmh 300=     (hauteur de la section   IPE300) 
mmb 150=     (largeur de la semelle) 
mme 7.10=    (épaisseur de la semelle) 

 
75.038.025.0 pp =α     

 
⇒ ( ) ( ) 04.125.038.02125.021 22

0
=−+=−+= αdk  

7.0
6
4
==

w

e

M

M  

( ) ( )
17.1

7.01152.07.07.01
3

22 =
−−++

=C  

 

0.193.0
04.15

117.1
17.1
04.1

p=
×

−
+=dk        ⇒      on prend :  0.1=dk  

 
4.4-  Flambement : 
 
La longueur de flambement équivalente (CM66 , art. 13,8-1,122)  est 
donnée par la formule simplifiée suivante :  
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                                                                               CH.VIII : Calcul des poteaux 

secondaires (couvertures, étanchéité, bardages,….). Le 
déplacement  ∆ de la  partie haute du portique est donné par la 
relation suivante : 
 

⎟
⎠
⎞

⎜
⎝
⎛ +

×
=∆

kH

hf

2
11

100003
. 2σ

 
 
 
 
 

 
2/64.3

557
2025

mmg
W

M

x

V
f

n ===σ  : contrainte de flexion due au 

vent. 
 
h  : hauteur du poteau  ( mh 6= ). 
H  : hauteur du profil du poteau ( cmH 30= ) 
 

cm54.1
18.92

11
30100003

60064.3 2

=⎟
⎠
⎞

⎜
⎝
⎛

×
+

××
×

=∆  

cm
h

ad 5.1
400
600

400
===∆  

OKad ..............................∆≈∆  
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Les calculs vont consister à : 
 
1. Déterminer la surface de la platine, en fonction de la contrainte 

admissible bσ de compression du béton du massif de fondation. 
2. Déterminer l’épaisseur de la platine, en fonction de la 

contrainte de flexion calculée au droit de chaque ligne de 
pliage. 

3. Déterminer les boulons d’ancrages, en fonction des efforts de 
traction engendrés soit par un moment en pied (encastrement), 
soit par un soulèvement au  vent. 

 
2- Pied de poteau articulé : 
 
Les pieds de poteaux sont articulés quand leur mode de fixation 
leur permet de s’incliner sur leur base et de se déformer sans fendre 
ni fissurer le massif de fondation. 
 
 
 
2.1- Surface de la platine : 
 
Elle est déterminée par la condition suivante :  

t 

1 

N   

ph

u 

pb

1 

(Fig.2) :Poteau articulé 

 

b
ppbh

N σσ ≤=       voir (fig.2) 

 
2.2- Epaisseur de la platine : 
 
L’effort à droite de la ligne 1-1 (fig.2) est : 

ubF p..σ=  
 
Le moment correspondant a pour valeur : 

22

2u
b

u
FM pσ==  
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et les valeurs courantes étant : 
φ3=r               φ22 =l             φ201 =l  

 
 
 N ′  

φ

r 

2l

1l

Fig.3 : Goujon d’ancrage 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
4- Exemple d’application 
 
Soit un poteau IPE 300, faisant partie du hangar étudié au chapitre 
précèdent. Le poteau est articulé en pied (fig.4), et soumis aux 
sollicitations suivantes :  
 
Charges permanentes: 
 
Couverture et accessoires de pose:…………………….17.00 kg/m2

Pannes…(IPE 140)…………………………...…………6.40  kg/m2

Ferme:…(voir étude des fermes)………………………10.20 kg/m2

Poids total:    2/6.332.1040.617 mkgG =++=
 
A fin de tenir compte du poids propre du poteau ainsi que 
d’eventuelle charge permanentes additionnelles telles que  les 
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1- Introduction: 
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). 
Leurs utilisations sont par contre limitées à cause de leurs portés. 
( ml 40≤ ). Pour les portiques de longues portées, il est préférable 
pour des raisons économiques d’opter pour des poutres à treillis 
(fermes). Les profilés laminés en I ou en H sont les plus utilisés 
comme poteau de charpente métallique. Les traverses  sont 
généralement constituées de profilés laminés en  I.  
  

Les portiques en générale peuvent avoir une portée de 15 à 60 
m, toutefois les portées comprises entre 20 et 30 m sont 
généralement les plus économiques. 

 
Légende: 
1- Renfort de jarret 
2- Renfort de faîtage 
3- Traverse 
4- Poteau 
 
 

 
2- Les efforts sollicitant le portique: 

Pour les bâtiments à un seul niveau, les principales charges, 
outre le poids de la structure elle-même, sont la neige et le vent, 
bien que dans certaines régions il faille également envisager les 
actions sismiques. Par ailleurs, pour certains bâtiments, les réseaux 
et équipements techniques et les finitions intérieures sont 
suspendus à l'ossature et aux éléments secondaires. 
 

Lors de l’étude détaillée de l’ossature, il est habituel de supposer 
les pieds comme articulés et de concevoir des assemblages résistant en 
flexion au niveau du jarret, en particulier pour des structures à inertie 
variable. Il s'agit là d'un moyen plus fiable que d'utiliser des pieds 
encastrés dans les fondations, en raison du manque de fiabilité de 
l'interface entre les fondations et le sol. 
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3- Calcul des efforts internes: 
En utilisant les méthodes de calcul les plus appropriées pour le 

calcul des efforts internes telles que: la méthode des forces ou des 
déplacements, les logiciels informatiques comme: Robobat, Sap 
2000,  Staad Pro, Analysis, Portal,  ect.. 

 
Dans notre cas, vue la simplicité de la structure on opte pour la 

méthode du formulaire d’RDM donné ci-dessous (voir aussi annexe 9)   
 

 
 

sI
hI

bequilleraideur
rampantraideurk

1

2

_
_

==         

h
f

=ϕ  
233 ϕϕ +++=∆ K  
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3.1- Charge verticale vers le bas: 
 

h
qlHH EA 8

2

β==  

2
qlVV EA ==  

8

2qlMM DB β−==  

8

2qlM C γ=  

 

∆
+

=
4

58 ϕβ  

∆
++

−=
4

)58)(1(1 ϕϕγ  

 
3.2- Charges verticales vers le haut: (Vent de soulèvement) 

 

h
qlHH EA 8

2

β==  

2
qlVV EA ==  

8

2qlMM DB β+==  

8

2qlM C γ−=  

 
 
 
 
 
 

 

Administrateur_83
Typewritten text
198



 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

3.3- Vent horizontal (pression)  

2
qhH E δ=  

EA HqhH −=  

l
qhVV EA 2

2

−=−=  

2

2qhM B β=  

2

2qhM D δ−=  

2

2qhM C γ−=  

δβ −= 1  

∆
++

=
8

6125 ϕδ K                  

2
1

8
)6125)(1(
−

∆
+++

=
ϕϕγ K  

 
3.4- Vent horizontal (dépression)  

2
qhH A δ=  

AE HqhH −=  

l
qhVV AE 2

2

−=−=  

2

2qhM D β=  

2

2qhM B δ−=  

2

2qhM C γ=  
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3.5- Effort horizontale en tête du poteau:  
 

AE HPH −=  

⎥⎦
⎤

⎢⎣
⎡

∆
+

+=
2

)23(1
2

φφPH A

 

l
PhVV EA −=−=  

PhM B β=  
PhM D δ−=  
PhM C γ−=  

⎥⎦
⎤

⎢⎣
⎡

∆
+

+=
2

)23(1
2
1 φφβ  

⎥⎦
⎤

⎢⎣
⎡

∆
+

−=
2

)23(1
2
1 φφδ  

⎥⎦
⎤

⎢⎣
⎡

∆
++

−=
2

)23)(1(1
2

φφφγ  

 
4- Exemple d’application: 

Soit à calculer les poteaux d’un hangar dont l’ossature est 
formée de portiques de portée de 16 m, espacés de 5 m. 
 

Les poteaux de 6.0 m de hauteur, sont articulés en pied et 
encastré sur les traverses  portant la couverture. Dans le sens 
perpendiculaire aux portiques les poteaux son fixés à des lisses 
(entre axe 2 m ).  
 

Les portiques doivent résister au poids de la couverture, à la 
neige et aux efforts du vent s’exerçant sur des éléments de façade 
butés au niveau du sol et au niveau des têtes de poteaux: 
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1-  Effet des charges verticales sur un portique: 

1.1-  Charges permanentes: 
Couvrture et accessoires de pose:……………….……..17.00 kg/m2 
Pannes:…(IPE 120).……………….….……10.4kg/ml ≈ 5.2  kg/m2 
Traverse:…(Estimée).…………….….……….………..12.00 kg/m2 
 
Poids total: 2/2.340.122.517 mkgG =++=  
Entre axe des portiques est de 5m: 
 

mlkgG /1710.52.34 =×=  
 

1.2-  Effet de la neige: (voir CH.3) 
2/68 mkgN =  ( par projection horizontale) 

mlkgN /340568 =×=  
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1.3- Etude au vent (voir CH.2)  
Vent  Gauche/Droite: (le plus défavorable) 

Grande face gauche « au vent » 
Parois verticales Versants de toitures 
Zone 

eC  iC  hp  

(kg/m2) 
hp  

(kg/ml) 

Zone 
eC  iC  hp  

(kg/m2) 
hp  

(kg/ml) 
D +0.8 +0.8 0 0 F -1.506 +0.8 -122.8 -614 
A -1.0 +0.8 -96 -480 G -0.975 +0.8 -94.5 -472.5 

B -0.8 +0.8 -85 -425 H -0.431 +0.8 -65.5 -327.5 
C -0.5 +0.8 -69 -345 I -0.356 +0.8 -61.5 -307.5 

E -0.3 +0.8 -58.5 -292.5 J -0.694 +0.8 -79.5 -397.5 

          
L’entre axe du portique est de 5m; 
[ ] [ ]mlkgPentreaxemkgP hh // 2 =×  

Convention de signe: 
(+) pression; action du vent vers la paroi 
(-) dépression; action du vent hors de la paroi 
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Le portique intermédiaire est le plus chargé vis-à-vis de la 
charge du vent car la surface tributaire du portique intermédiaire est 
le double de celle du portique de rive et que la valeur de 109.2 est 
proche de 95.5.  
 

Pour simplifier les calculs  on transforme la charge du vent sur 
la toiture en une charge équivalente uniformément répartie. 
 
Coefficient de pression équivalent: 
Versant gauche: ( ) lelCeCC HeGeeqe /)10/2/(10/ ... −×+×=  
Versant droit:    ( ) lelCeCC IeJeeqe /)10/2/(10/ ... −×+×=  
 

La charge du vent uniformément répartie  équivalente se 
déduit de la même façon: 
 
Versant gauche 

mlkg /7.354
8

)5.18(5.3275.15.472
=

−×+×  

Versant droit 

mlkg /4.324
8

)5.18(5.3075.15.397
=

−×+×  

 

 
 

Etant donné que les actions du vent sur les deux versants sont 
comparables, et pour des raisons de simplicité on peut admettre une 
seule valeur équivalente sur les deux versants. 
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Charge équivalente  du vent:  

16
16

16
5.65.307

16
5.15.397

16
5.65.327

16
5.15.472 ×

=
×

+
×

+
×

+
× w  

mlkgw /5.339=  
 
Ou bien: 

mlkgw /5.339
2

4.3247.354
=

+
=  

 

          
2- Calcul des efforts internes: 
On assume 12 II ≈  

737.0
139.8
6

62.10cos/8
6

_
_

1

2 ======
s
h

sI
hI

bequilleraideur
rampantraideurk  

25.0
6
5.1
===

h
fϕ  

5495.425.025.033737.033 22 =+×++=+++=∆ ϕϕK  
 

2.1- Charges verticales vers le bas: (Charges permanentes et 
surcharge de neige) Calcul sous la 
charge unitaire: mlkgq /0.1=  
 

5083.0
5495.44

25.058
4

58
=

×
×+

=
∆
+

=
ϕβ  

)1(1 ϕβγ +−=  
3646.0)25.01(5083.01 =+−=γ  
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kg
h

qlHH EA 71.2
68
160.15083.0

8

22

=
×
×

×=== β  

kgqlVV EA 0.8
2

160.1
2

=
×

===  

kgmql 32
8
160.1

8

22

=
×

=  

kgmqlMM DB 27.16325083.0
8

2

−=×−=−== β  

kgmqlM C 67.11323646.0
8

2

+=×== γ  

 
Résultats avec le logiciel ANALYSIS 

kgmMM DB 54.16−==  
kgmM C 88.11+=  

 
2.2- Charges verticales vers le haut: (Vent de soulèvement) 

Calcul sous la charge unitaire: mlkgq /0.1=  

kg
h

qlHH EA 71.2
68
160.15083.0

8

22

=
×
×

×=== β  

kgqlVV EA 0.8
2

160.1
2

=
×

===  

kgmqlMM DB 27.16325083.0
8

2

+=×+=+== β  

kgmqlM C 67.11323646.0
8

2

−=×−=−= γ  
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Résultats avec le logiciel 
ANALYSIS 
 

kgmMM DB 54.16+==  
kgmM C 88.11−=  

 
 
 
 

2.3-Vent horizontal (pression) Calcul sous la charge 
unitaire: mlkgq /0.1=  

2
qhH E δ=  

EA HqhH −=  

l
qhVV EA 2

2

−=−=  

2

2qhM B β=  

2

2qhM D δ−=  

2

2qhM C γ−=  

4722.0
5495.48

25.0612737.05
8

6125
=

×
×++×

=
∆
++

=
ϕδ K  

5278.04722.011 =−=−= δβ  

0902.0
2
1)25.01(4722.0

2
1)1( =−+=−+= ϕδγ  

kgH E 42.1
2

60.14722.0 =
×

×=  

kgH A 58.442.160.1 =−×=  

 

Administrateur_83
Typewritten text
206



 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

kgVV EA 125.1
162
60.1 2

=
×
×

=−=  

kgmqh 18
2

60.1
2

22

=
×

=  

 
kgmM B 5.9185278.0 +=×=  

kgmM C 62.1180902.0 −=×−=  
kgmM D 50.8184722.0 −=×−=  

 
Résultats avec le logiciel ANALYSIS 

kgmM B 5.9+=  
kgmM C 62.1−=  
kgmM D 50.8−=  

 
2.4- Vent horizontal (dépression)  

kgqhH A 42.1
2
== δ  

kgHqhH AE 58.4=−=  

kg
l

qhVV AE 125.1
2

2

=−=−=

kgmqhM D 50.9
2

2

−=−= β  

kgmqhM B 50.8
2

2

+== δ  

kgmqhM C 62.1
2

2

+== γ  
 
Résultats avec le logiciel ANALYSIS 

kgmM D 5.9−=  
kgmM C 62.1+=  
kgmM B 50.8+=  
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2.5- Tableaux récapitulatifs: 
Efforts internes  sous la charge unitaire mlkgq /0.1=  

 Réactions d’appuis  ( kg ) 
Actions q ( mlkg / ) AH  EH  AV  EV  

G  1.0 +2.71 -2.71 +8.0 +8.0 
N  1.0 +2.71 -2.71 +8.0 +8.0 
1V (Horizontale) 1.0 -1.42 -4.58 -1.125 +1.125 
2V (Soulèvement) 1.0 -2.71 +2.71 -8.0 -8.0 

 
 Moments ( kgm ) 
Actions 

BM  CM  DM  

G  -16.27 +11.67 -16.27 
N  -16.27 +11.67 -16.27 

1V (Horizontale) +8.50 +1.62 -9.50 
2V (Soulèvement) +16.27 -11.67 +16.67 

 
Efforts internes sous les charges actuelles 

 Réactions d’appuis  ( kg ) 
Actions q ( mlkg / ) AH  EH  AV  EV  

G  171 +463.41 -463.41 +1368 +1368 
N  340 +921.4 -921.4 +2720 +2720 

1V (Horizontale) 292.5 -415.35 -1339.7 -329.1 +329.1 
2V (Soulèvement) 339.5 -920.05 +920.05 -2716 -2716 

213 VVV +=   -1335.3 -419.65 -3045.1 -2387 
 
      

 Moments ( kgm ) 
Actions 

BM  CM  DM  

G  -2782.2 +1995.6 -2782.2 
N  -5531.8 +3967.8 -5531.8 

1V (Horizontale) +2486.3 +473.9 -2778.8 
2V (Soulèvement) +5523.6 -3962 +5523.6 

213 VVV +=  +8010 -3488.1 +2744.8 
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Combinaisons à l’ELU  
 Réactions d’appuis  ( kg ) 
Combinaisons AH  EH  AV  EV  

NG 5.135.1 +  +2007.7 -2007.7 +5926.8 +5926.8 
335.135.135.1 VNG ++ +66.8 -2435.8 +1408 +2296.4 

35.1 VG +  -1539.5 -1092.9 -3199.65 -2212.5 
 

 Moments ( kgm ) 
Combinaisons BM  CM  DM  

NG 5.135.1 +  -12053.7 +8645.8 -12053.7 
335.135.135.1 VNG ++ -410.4 +3341.7 -7518.4 

35.1 VG +  +9232.8 -3236.55 +1335 

 
3- Calcul de l’imperfection géométrique globale: 
Elles sont prises en compte lorsque 
la somme des efforts horizontaux 
est inférieure à 15% de la somme 
des efforts verticaux. Elles peuvent 
être remplacées par un système de 
forces équivalentes calculées pour 
chaque poteau. 

Sdeq NH φ=  
 
avec: 

eqH : effort horizontal équivalent appliqué en tête de chaque 
poteau. 

SdN : effort normal de compression dans le poteau. 

mh ααφφ ××= 0 : défaut initial d’aplomb  
200/10 =φ :est la valeur de base. 

hh /2=α : est le coefficient de réduction qui tient compte de la 
hauteur h applicable au poteau. 
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)/11(5.0 mm +=α : est le coefficient de réduction qui tient 
compte du nombre de poteaux dans une rangée. 
 

mh 5.7= : est la hauteur de la structure en mètre. 
2=m : nombre de poteaux dans une file 

 

730.05.7/2 ==hα  
 

866.0)2/11(5.0 =+=mα  
 

0032.0866.0730.0200/1 =××=φ  
 

3.1-  Modélisation avec les imperfections: 
Efforts en pied de poteaux aux ELU: 

Combinaison 
ELU 

Poteau 1 Poteau 2 Somme 

AH (kN) AV (kN) EH (kN) EV (kN) H (kN) V (kN) 

Comb 1 +20.1 +59.3 -20.1 +59.3 0.00 +118.6 
Comb 2 -1.38 +80.3 -22.3 +16.9 -23.68 +97.2 
Comb 3 -17.7 -38.7 -8.7 -28.9 -26.4 -67.6 

 
Combinaison 
ELU 

V15.0  
  

V

H

15.0

≥
 

Comb 1 +17.79 Non 
Comb 2 +14.58 Oui 
Comb 3 -10.14 Oui 

 
Si: VH 15.0≥    Les défauts d’aplomb ne sont pas à considérer. 
 
Remarque: 

Les défauts d’aplomb ne sont pas à considérer pour les 
combinaisons 2 et 3 car la condition suivante: 

VH 15.0≥  est vérifiée.  
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Effort équivalent en tête des poteaux: 
Combinaison Poteau 1 Poteau 2 

SdN (kN) Sdeq NH φ=  
(kN) 

SdN  
(kN) 

Sdeq NH φ=  
 (KN) 

Comb 1: 
NG 5.135.1 +

 

 
+59.3 

 
0.19 

 
+59.3 

 
0.19 

 
3.2- Calcul des efforts internes additionnels: 

Effort horizontal en tête du poteau:  
KNP 38.019.02 =×=  

KNPH A 21.0
55.42

)25.023(25.01
2
38.0

2
)23(1

2
=⎥⎦

⎤
⎢⎣
⎡

×
×+

+=⎥⎦
⎤

⎢⎣
⎡

∆
+

+=
φφ  

KNHPH AE 17.021.038.0 =−=−=  

KN
l

PhVV EA 14.0
16

638.0
−=

×
−=−=−=  

KNmPhM B 25.1638.05480.0 +=××+=+= β  
KNmPhM D 03.1638.04519.0 −=××−=−= δ  
KNmPhM C 15.0638.00649.0 −=××−=−= γ  

 
 
 
 
 
 
 
 

5480.0
55.42

)25.023(25.01
2
1

2
)23(1

2
1

=⎥⎦
⎤

⎢⎣
⎡

×
×+

+=⎥⎦
⎤

⎢⎣
⎡

∆
+

+=
φφβ  

4519.0
55.42

)25.023(25.01
2
1

2
)23(1

2
1

=⎥⎦
⎤

⎢⎣
⎡

×
×+

−=⎥⎦
⎤

⎢⎣
⎡

∆
+

−=
φφδ  

0649.0
55.42

)25.023)(25.01(1
2
25.0

2
)23)(1(1

2
=⎥⎦

⎤
⎢⎣
⎡

×
×++

−=⎥⎦
⎤

⎢⎣
⎡

∆
++

−=
φφφγ  
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Résultats avec le logiciel ANALYSIS 
KNmM D 03.1−=  
KNmM C 15.0−=  
KNmM B 25.1+=  

 
3.3- Combinaisons à l’ELU  avec prise en compte de eqH :  
 Réactions d’appuis  ( kN ) 
Combinaisons AH  EH  AV  EV  

NG 5.135.1 +  +20.1 -20.1 +59.3 +59.3 

P  -0.21 -0.17 -0.14 +0.14 
PNG ++ 5.135.1  +19.89 -20.27 +59.16 +59.44 

335.135.135.1 VNG ++ +0.7 -24.4 +14.1 +23.0 
35.1 VG +  -15.4 -10.3 -32.0 -22.12 

 
 Moments ( kNm ) 
Combinaisons BM  CM  DM  

NG 5.135.1 +  -120.5 +86.4 -120.5 

P +1.25 -0.15 -1.03 
PNG ++ 5.135.1  -119.25 +86.25 -121.53 

335.135.135.1 VNG ++ -4.1 +33.4 -75.2 
35.1 VG +  +92.33 -32.36 +13.35 

 
4- Choix de la méthode d’analyse: 
Le choix de la méthode d’analyse est conditionné par la valeur du 
coefficient d’éloignement critique crα . 
Si  10≥crα  Structure rigide: analyse élastique au 1er ordre. 
Si 10≺crα  Structure souple: analyse élastique avec prise en 
compte des effets du 2éme  ordre. 
Si  15≥crα  Structure rigide: analyse plastique 
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4.1- Détermination du facteur d’éloignement critique 
minimum crα : 

Dans le cas des portiques à faible pente, le coefficient 
d’éloignement critique crα peut être calculé avec la formule 
approchée suivante pour la combinaison d’action considérée. 
 

V
hH

H
cr ×=

δ
α  

 
avec: 
H : Action horizontale totale  
V : Action verticale totale  

Hδ : déplacement horizontal  
mh 0.6= : hauteur du poteau 

 

7.16
6.118

6000
14.39

10
=×=crα  

 
Ou bien par la relation suivante: 

⎥
⎥
⎦

⎤

⎢
⎢
⎣

⎡
⎟
⎟
⎠

⎞
⎜
⎜
⎝

⎛
++==

pcr

pSd

tcr

tSd

cr

Sd

cr N
N

R
N
N

V
V

.

.

.

. )3.34(1
α

 

 
tSdN . : effort axial de compression dans le poteau 

2

2

. h
EIN pcr

π
= : effort critique d’Euler dans le poteau 

tSdN . : effort axial de compression dans la traverse 

2

2

. s
EIN tcr

π
= : effort critique d’Euler dans la traverse 

356.1
139.8
6

6
139.8

2

1 =====
h
s

hI
sIR  
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kN
h
EIN pcr 54.9364

600
6.16265101.2

2

42

2

2

. =
×××

==
ππ  

kN
h
EIN pcr 2.5089

139.8
6.16265101.2

2

42

2

2

. =
×××

==
ππ  

 

Sous la combinaison: NG 5.135.1 +  
kNN tSd 7.3062.10cos1.2062.10sin3.59. =+=  

KNN pSd 3.59. =  

1.006.0
54.9364
3.59)356.13.34(

2.5089
7.301 ≺=⎥

⎦

⎤
⎢
⎣

⎡
⎟
⎠
⎞

⎜
⎝
⎛×++==

cr

Sd

cr V
V

α
    

 
→   Structure rigide      
 
On opte pour la méthode élastique au 1er ordre. 
 
5-  Prédimensionnement de la traverse: 
Moments sous la combinaison: NG 5.135.1 +  
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Moment sous la charge équivalente totale eqH : 

 
 
Les moments maximaux sollicitant la traverse: 
Actions vers le bas: charges de gravités  
Sous la combinaison: PNG ++ 5.135.1  

• Aux appuis: kNmM D 53.12103.15.120 −=−−=    
• Au faîtage: kNmMC 25.8615.04.86 +=−+=          

 
Actions vers le haut: vent de soulèvement 
Sous la combinaison: 35.1 VG +  

• Aux appuis: kNmM B 33.92+=      
• Au faîtage: kNmMC 36.33−=             

 
Calcul préliminaire: 

0
..

.

M

yply
RdplySdy

fW
MM

γ
=≤  

y

MSdy
ply f

M
W 0. .γ

≥  

3
2

86.568
50.23

101.153.121 cmWply =
××

≥ :   Soit   IPE 330   
33.804 cmWply =  
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Remarque: 
Les profilés choisis sont surestimés pour tenir compte 
des effets de flambement, de déversement et de la 
flèche. 

 
5.1- Vérification de la traverse  à l’ELS: 

5.1.1- Vérification à la flèche: 
Le calcul de la flèche est réalisé au faîtage de la traverse, en C, 

sous l’action combinée non pondérée de: NG +  
La flèche maximale au faîtage est donnée par la formule suivante: 

).485(
384

1 24
max lMql

EI
y B

y

−=  

 
24 /101.2 cmkNE ×=  

49.11766 cmI y =  ( IPE 330 ) 
mlkNNGq /11.540.371.1 =+=+=  

ml 16=  
KNmM B 14.83=    sous la combinaison de service: NG +  

cm

y

88.6)16001014.834816001011.55(
9.11766101.2384

1

2242

4max

=×××−×××

×
×××

=

−

 

cmlcmy 8200/88.6max == ≺ …………….. Vérifiée. 
 

5.2- Vérification de la traverse à l’ELU: 
5.2.1- Vérification à la résistance: 

Bilan des efforts: 
 
 
 
 
 

 
 

kNmM Sdy 53.121. =  
kNN Sd 3.3162.10cos27.2062.10sin44.59 =+=  
kNV Sdz 6.5462.10sin27.2062.10cos44.59. =−=  
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Classe de la section:  
Classe de la semelle: (comprimée) 

ε10≤
ft
c           ;         0.1

235
235235

===
yf

ε  

 

1096.6
5.11
2/1602/ ≺===

ff t
b

t
c   (Semelle de classe 1) 

 
Classe de l’âme: (flexion composée) 

1
2

1
≤⎟

⎠
⎞

⎜
⎝
⎛ +

= cdd
d

α  

cm
ft

N
d

yw

Sd
c 77.1

5.2375.0
3.31

=
×

==  

 

53.0
2

77.11.27
1.27

1
=⎟

⎠
⎞

⎜
⎝
⎛ +

=α      5.0;α  

 
Pour les sections de classes 1: 

)113(
396

−
≤

α
ε

wt
d         ;       14.36

5.7
271

==
wt
d         

 

 

4.07m 

4.07m 

-121.53 KNm 

31.0 KN 

86.25 KN/ml 

54.6 KN 
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23.67
153.013

0.1396
)113(

396
=

−×
×

=
−α
ε       

    
23.6714.36 ≺        (âme de classe 1) 

 
La section en IPE 330 est de classe 1 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Vérification de la section à la résistance: 
IPE 330  26.62 cmA =   33.804 cmWply =  

1.10 =Mγ    2/5.23 cmkNf y =  
 
Incidence de l’effort tranchant: 
Si: RdplSd VV .5.0≤ → Il n’y a pas d’interaction entre le moment 
fléchissant et l’effort tranchant. 

KNV Sdz 6.54. =  
28.30)2(2 cmtrtbtAA fwfvz =++−=  

( )
kN

fA
V

M

yvz
Rdplz 380

1.1
)3/5.23(8.303/

0
, ===

γ
 

50.011.0
480

6.54

.

. ≺==
Rdplz

Sdz

V
V

 

→  L’incidence de l’effort tranchant sur le moment  
résistant peut être négligée. 

z

y y  

z

SdzV .

vzA  

 

SdN  

SdN  

7.41 kN/ml 

C 

D 
0.187x 

x 

P -121.53 kNm 

20.27 kN 

86.25 kN/ml 

59.44 kN  
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Incidence de l’effort normale: 
Si )/5.0,25.0( 0. MywRdplSd fANMinN γ≤ ):Il n’ y a pas  d’interaction 
entre le moment fléchissant et l’effort normal. 
 

KNN Sd 3.31=  

kN
fA

N
M

y
Rdpl 4.1337

1.1
5.236.62.

0
. =

×
==

γ
 

kNN Rdpl 4.3344.133725.025.0 . =×=  
28.2515.11626.62.2 cmtbAA fw =××−=−=  
kNfA Myw 6.2751.1/50.238.255.0/5.0 0 =××=γ  

 
kNKNN Sd 6.275)6.275;4.334min(3.31 == ≺  

→  L’incidence de l’effort normal sur le moment résistant peut être 
négligée. 
 
Vérification de la section à la résistance: 

RdcSdy MM .. ≤  
 
Section de classe 1 

kNmfWMM MyplyRdplyRdc 8.171821.1/5.233.804/. 0.. =×=== γ         
kNmMmKNM RdplySdy 7.21771.53.121 .. == ≺  ……………….OK. 

 
5.2.2- Vérification de l’élément aux instabilités: 

Action vers le bas: 
Vérification au déversement: 
Déversement= Flambement latéral de la partie comprimée + 
Rotation de la section transversale. 
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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: 
 
Flexion composée avec risque de flambement 

0.1
.

. .

.

.min

≤+
Rdply

Sdyy

Rdpl

Sd

M
Mk

N
N

χ
 

 
Flexion  composée avec risque de déversement  

0.1
.
.

. .

.

.

≤+
RdplyLT

SdyLT

Rdplz

Sd

M
Mk

N
N

χχ
 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Calcul du coefficient de réduction pour le flambement minχ : 

);(min zyMin χχχ =  
 
Flambement par rapport à l’axe fort yy  (dans le plan du portique) 

[ ] 5.022

1

yyy

y
λϕϕ

χ
−+

=          

 

4.07m 

4.07m 

-121.53 KNm 

31.0 KN 

86.25 KN/ml 

54.6 KN 
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[ ]2)2.0(15.0 yyyy λλαϕ +−+=            

   [ ] 5.0

1
A

y
y β

λ
λ

λ ⎟⎟
⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛
=  

 
α :facteur d’imperfection correspondant à la courbe de  
flambement appropriée, donné par le tableau 5.5.1 de l’Eurocode 3. 
 

Flambement par rapport à l’axe faible zz  (hors du plan du 
portique) 

[ ] 5.022

1

zzz

z
λϕϕ

χ
−+

=     

 
[ ]2)2.0(15.0 zzzz λλαϕ +−+=  

 

[ ] 5.0

1
A

z
z β

λ
λ

λ ⎟⎟
⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛
=  

avec   0.1=Aβ  pour les sections de classes 1,2, et 3. 
 

9.93
2350

101.2
5.06

5.0

1 =⎥
⎦

⎤
⎢
⎣

⎡ ×
=

⎥
⎥
⎦

⎤

⎢
⎢
⎣

⎡
= ππλ

yf
E  

 
Longueurs de flambements: 

cml y 94.813
62.10cos

800
==    (Moitié de la traverse) 

cmlz 407
62.10cos

400
==   (Maintien par les pannes reliées à la 

poutre au vent) 
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Les élancements: 

4.59
71.13
94.813

===
y

y
y i

l
λ  ;   64.114

55.3
97.406

===
z

z
z i

l
λ    

 
Les élancements réduits: 
 

63.0
9.93
4.59

=⎟
⎠
⎞

⎜
⎝
⎛=yλ  ;         22.1

9.93
64.114

=⎟
⎠
⎞

⎜
⎝
⎛=zλ  

 
Courbes de flambements: 

2.106.2160/330/ ;==bh                     
 
Axe de flambement  yy −        →     courbe de flambement a  ;  

21.0=yα  
Axe de flambement  zz −          →     courbe de flambement b   ;  

34.0=zα  
[ ] 744.063.0)2.063.0(21.015.0 2 =+−+=yϕ  

[ ] 877.0
63.0744.0744.0

1
5.022
=

−+
=yχ  

[ ] 417.122.1)2.022.1(34.015.0 2 =+−+=zϕ  

 

4.07m 

4.07m 

-121.53 KNm 

31.0 KN 

86.25 KN/ml 

54.6 KN 
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[ ] 468.0
22.1417.1417.1

1
5.022
=

−+
=zχ  

 
468.0);(min === zzyMin χχχχ  

 
Calcul du coefficient de réduction pour le déversement  LTχ : 

[ ] 0.11
5.022
≤

−+
=

LTLTLT

LT
λϕϕ

χ  

 
[ ]2)2.0(15.0 LTLTLTLT λλαϕ +−+=  

 
avec: 

LTα :   facteur d’imperfection pour le déversement 
21.0=LTα     pour les sections laminées 
49.0=LTα     pour les sections soudées 

 

[ ] 5.0

1

5.0
. .

..
w

LT

cr

yyplw
LT M

fW
β

λ
λβ

λ ⎥
⎦

⎤
⎢
⎣

⎡
=⎥

⎦

⎤
⎢
⎣

⎡
= : L’élancement réduit pour 

le déversement 

avec:  επλ 9.931 ==
yf

E      et      
yf

235
=ε  

LTλ : élancement de l’élément vis-à-vis du déversement  
 
Pour les profils laminés en I ou H  (voir annexe F) Eurocode 
 

25.02

5.0
1 /

/
20
11

/

⎥
⎥

⎦

⎤

⎢
⎢

⎣

⎡

⎟
⎟
⎠

⎞
⎜
⎜
⎝

⎛
+

=

f

z

z
LT

th
iLC

iL
λ  
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IPE 330: cmiz 55.3=  ; cmh 33=  ; cmt f 15.1=  

cmL 407
62.10cos

400
==    

 
cmL 407= : Maintien par les pannes reliées à la poutre au vent 

 

7.252.040.188.1 2
1 ≤+−= ψψC  

 

b

a

M
M

=ψ     

avec    ba MM ≺    Moments aux extrémités du tronçon.  
 

0.10.1 ≤≤− ψ  
Calcul du moment au point quelconque P: 
 

2/41.7187.027.2053.12144.59 2xxxM P −×−−=   
27.342.12165.55 xxM P −−=   

kNmmxMM Pa 6.4307.47.353.12107.465.55)07.4( 2 =×−−×===  
 

 7.41 KN/ml 

C 

D 
0.187x 

x 

P 
-121.53 KNm 

20.27 KN 

86.25 KN/ml 

59.44 KN 
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358.0
53.121

6.43
−=

−
==

b

a

M
M

ψ  

7.244.2)358.0(52.0)358.0(40.188.1 2
1 ≺=−+−×−=C  

4.63

15.1/33
55.3/407

20
1144.2

55.3/407
25.02

5.0

=

⎥
⎥
⎦

⎤

⎢
⎢
⎣

⎡
⎟
⎠
⎞

⎜
⎝
⎛+

=LTλ  

[ ] 675.0
9.93
4.63. 5.0

1

==⎥
⎦

⎤
⎢
⎣

⎡
= w

LT
LT β

λ
λ

λ  

[ ] [ ]
777.0

675.0)2.0675.0(21.015.0)2.0(15.0 22

=
+−+=+−+= LTLTLTLT λλαϕ  

[ ] [ ] 860.0
675.0777.0777.0

11
5.0225.022
=

−+
=

−+
=

LTLTLT

LT
λϕϕ

χ  

 
Calcul des coefficients k : 

yz

SdLT
LT Af

N
k

.
.

1
χ
µ

−=    et   0.1≤LTk  

15.0.15.0 −= MLTzLT βλµ     et   9.0≤LTµ  
 

ψβ 7.08.1 −=MLT    facteur de moment uniforme équivalent pour le 
déversement. 
 

05.2)358.0(7.08.1 =−×−=MLTβ  
9.022.015.005.222.115.0 ≺=−××=LTµ  

 

989.0
50.236.62468.0

3.3122.01 =
××

×
−=LTk  

 

yy

Sdy
y Af

N
k

.

.
1

χ
µ

−=      avec   5.1≤yk  

Administrateur_83
Typewritten text
226



 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
 

ely

elyply
Myyy W

WW −
+−= )42( βλµ     avec   9.0≤yµ  

 
Calcul du facteur de moment uniforme équivalent pour le     

flambement par flexion suivant yy. 
 

)( ψψ ββββ MMQ
Q

MMy M
M

−
∆

+=  

 
ψβ ψ 7.08.1 −=M   

709.0
53.121

25.86
−=

−
==

b

a

M
M

ψ  

29.2)709.0(7.08.1 =−×−=ψβM  
kNmM 8.20725.8653.121 =+=∆  

kNmqlM Q 28.59
8

0.841.7
8

22

=
×

==  

3.1=MQβ  cas d’une charge uniformément répartie. 

0.2)29.23.1(
8.207

28.5929.2)( =−+=−
∆

+= ψψ ββββ MMQ
Q

MMy M
M

 

128.0
1.713

1.7133.804)422(63.0 =
−

+−×=yµ     avec   9.0≤yµ  
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997.0
50.236.62877.0

3.31128.01 =
××

×
−=yk         avec   5.1≤yk  

 
Vérification au flambement: 

0.1
.

. .

.

.min

≤+
Rdply

Sdyy

Rdpl

Sd

M
Mk

N
N

χ
 

 

0.176.071.005.0
83.171

53.121997.0
4.1337468.0

3.31 ≺=+=
×

+
×

……OK 

 
Vérification au déversement: 

0.1
.
.

. .

.

.

≤+
RdplyLT

SdyLT

Rdplz

Sd

M
Mk

N
N

χχ
 

 

0.186.081.005.0
83.171860.0
53.121989.0

4.1337468.0
3.31 ≺=+=

×
×

+
×

…....OK 

 
5.2.3-  Action vers le haut:↑ 

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

de soulèvement est susceptible de déverser du moment quelle est 
libre sur toute sa longueur. 

 
Les formules de vérification de l’élément aux instabilités sont 

les suivantes: 
Bilan des efforts: 

kNmM Sdy 33.92. =  
kNN Sd 03.2162.10cos4.1562.10sin0.32 −=−−=   (tension) 

kNV Sdz 6.2862.10sin4.1562.10cos0.32. −=+−=  

Administrateur_83
Typewritten text
228



 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 

SdN  

SdN  

C 

B 

-32.36 KNm 

92.33 KNm 

15.4 KN 

32.0 KN 

 
 
Vérification au déversement: 

L’effort SdN est un effort de traction sous l’action du vent de 
soulèvement. Le déversement est plus contraignent quand l’effort 
de traction est négligeable. 
 

La formule de vérification au déversement devient: 

0.1
. .

. ≤
RdplyLT

Sdy

M
M

χ
 

 
Calcul du coefficient de réduction pour le déversement  LTχ : 

[ ] 0.11
5.022
≤

−+
=

LTLTLT

LT
λϕϕ

χ  

 
[ ]2)2.0(15.0 LTLTLTLT λλαϕ +−+=  

 
7.252.040.188.1 2

1 ≤+−= ψψC  
 

360.0
33.92
26.33

−=
−

==
b

a

M
M

ψ  

7.245.2)360.0(52.0)360.0(40.188.1 2
1 ≺=−+−×−=C  
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3.63

15.1/33
55.3/407

20
1145.2

55.3/407
25.02

5.0

=

⎥
⎥
⎦

⎤

⎢
⎢
⎣

⎡
⎟
⎠
⎞

⎜
⎝
⎛+

=LTλ  

 

[ ] 674.0
9.93
3.63. 5.0

1

==⎥
⎦

⎤
⎢
⎣

⎡
= w

LT
LT β

λ
λ

λ  

 
[ ] [ ]

777.0
674.0)2.0674.0(21.015.0)2.0(15.0 22

=
+−+=+−+= LTLTLTLT λλαϕ  

[ ] [ ] 859.0
674.0777.0777.0

11
5.0225.022
=

−+
=

−+
=

LTLTLT

LT
λϕϕ

χ  

 

0.162.0
83.171859.0

33.92 ≺=
×

..………………………..…………OK 

 
Conclusion: 

Le profilé choisi IPE 330 est adéquat comme traverse. 
 
6- Vérification des poteaux: 
Bilan des efforts: 

 
 
 
 
 
 

Calcul du coefficient de réduction minimal pour le 
flambement minχ : 

);(min zyMin χχχ =  
 
 

kNmM Sdy 53.121. =  
kNN Sd 44.59=  

kNV Sdz 7.20. =  
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Flambement par rapport à l’axe fort yy  (dans le plan du 
portique) 

[ ] 5.022

1

yyy

y
λϕϕ

χ
−+

=          

[ ]2)2.0(15.0 yyyy λλαϕ +−+=            
    

[ ] 5.0

1
A

y
y β

λ
λ

λ ⎟⎟
⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛
= ; 0.1=Aβ  pour les sections de classe 1,2 et 3. 

1λ
λ

λ y
y =             ;          

y

y
y i

l
=λ  

 

9.93
50.23
101.2

5.04
5.0

1 =⎥
⎦

⎤
⎢
⎣

⎡ ×
=

⎥
⎥
⎦

⎤

⎢
⎢
⎣

⎡
= ππλ

yf
E : élancement Eulérien 

 
α : facteur d’imperfection correspondant à la courbe de  
flambement appropriée, donné par le tableau 5.5.1 de l’Eurocode 3. 
 
Remarque: 

L’ossature n’est pas sensible aux effets du second ordre 
( 107.16 ;=crα ). La longueur de flambement du 
poteau pour le flambement dans le plan du portique peut 
donc être prise comme étant égale à la longueur 
d’épure:  mly 0.6=  

 

2.40
95.14

600
===

y

y
y i

l
λ     ;   428.0

9.93
2.40

1

===
λ
λ

λ y
y  

Courbe de flambement: 
2.111.2170/360/ ;==bh                     

Axe de flambement  yy −    →   courbe de flambement a  ;  
21.0=α  

Administrateur_83
Typewritten text
231



 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

[ ] 615.0428.0)2.0428.0(21.015.0 2 =+−+=yϕ  

[ ] 946.0
428.0615.0615.0

1
5.022
=

−+
=yχ  

 
Flambement par rapport à l’axe faible zz  (hors du plan du 
portique): 

[ ] 5.022

1

zzz

z
λϕϕ

χ
−+

=     

 
[ ]2)2.0(15.0 zzzz λλαϕ +−+=  

[ ] 5.0

1
A

z
z β

λ
λ

λ ⎟⎟
⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛
=  ;   0.1=Aβ  pour les sections de classes 1,2, et 3. 

1λ
λ

λ z
z =  ;     

z

z
z i

l
=λ     ;       mlz 0.2=   (Entre axe des lisses) 

7.52
79.3

200
==zλ  ;      561.0

9.93
7.52

1

===
λ
λ

λ z
z  

 
Courbe de flambement: 

2.111.2170/360/ ;==bh                     
Axe de flambement  zz −  →  courbe de flambement b ;  

34.0=zα  
[ ] 718.0561.0)2.0561.0(34.015.0 2 =+−+=zϕ  

[ ] 857.0
561.0718.0718.0

1
5.022
=

−+
=zχ  

 

857.0)857.0;946.0min();min(min === zy χχχ  
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Calcul du coefficient de réduction pour le déversement  LTχ : 

[ ] 0.11
5.022
≤

−+
=

LTLTLT

LT
λϕϕ

χ  

 
[ ]2)2.0(15.0 LTLTLTLT λλαϕ +−+=  

 
avec: 

LTα : facteur d’imperfection pour le déversement 
21.0=LTα     pour les sections laminées 
49.0=LTα     pour les sections soudées 

 

[ ] 5.0

1

5.0
. .

..
w

LT

cr

yyplw
LT M

fW
β

λ
λβ

λ ⎥
⎦

⎤
⎢
⎣

⎡
=⎥

⎦

⎤
⎢
⎣

⎡
= : L’élancement réduit pour 

le déversement 
0.1=wβ  pour les sections de classe 1,2 et 3. 

1λ
λ

λ LT
LT =  

avec:  επλ 9.931 ==
yf

E      et      
yf

235
=ε  

LTλ : élancement de l’élément vis-à-vis du déversement  
 
Pour les profils laminés en I ou H  (voir annexe F) Eurocode 

25.02

5.0
1 /

/
20
11

/

⎥
⎥

⎦

⎤

⎢
⎢

⎣

⎡

⎟
⎟
⎠

⎞
⎜
⎜
⎝

⎛
+

=

f

z

z
LT

th
iLC

iL
λ  

 
IPE 360: cmiz 79.3=  ; cmh 36=  ; cmt f 27.1=  

cmL 200= : Maintiens latéraux  (entre axe des lisses de bardage). 
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7.252.040.188.1 2
1 ≤+−= ψψC  

 

b

a

M
M

=ψ     

avec    ba MM ≺    Moments  
aux extrémités  du tronçon le plus 
chargé.  
 

0.10.1 ≤≤− ψ  
 

kNmM b 53.121=  

kNmmhMM Sdya 02.81
6

453.121)4(. =
×

===

67.0
53.121
02.81

===
b

a

M
M

ψ  

 

7.2175.167.052.067.040.188.1 2
1 ≺=×+×−=C  

 

On prend  175.11 =C  

77.46

27.1/36
79.3/200

20
11175.1

79.3/200
25.02

5.0

=

⎥
⎥
⎦

⎤

⎢
⎢
⎣

⎡
⎟
⎠
⎞

⎜
⎝
⎛+

=LTλ  

498.0
9.93
77.46

1

===
λ
λ

λ LT
LT  

 
[ ]2)2.0(15.0 LTLTLTLT λλαϕ +−+=  

 
[ ] 655.0498.0)2.0498.0(21.015.0 2 =+−+=LTϕ  

 

[ ] [ ] 925.0
498.0655.0655.0

11
5.0225.022
=

−+
=

−+
=

LTLTLT

LT
λϕϕ

χ  

4
)4(

6
453.121 . mhM Sdy =
=

×  
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Calcul des coefficients k : 
Calcul du coefficient LTk : 

yz

SdLT
LT Af

N
k

.
.

1
χ
µ

−=    et   0.1≤LTk  

15.0.15.0 −= MLTzLT βλµ     et   9.0≤LTµ  
 
Calcul du facteur de moment uniforme équivalent MLTβ : 
Cas de moment d’extrémité: 

ψββ ψ 7.08.1 −== MMLT  

67.0
53.121
02.81

===
b

a

M
M

ψ  

33.167.07.08.1 =×−== ψββ MMLT  
 
 
 
 
 
 
Remarque: 

MLTβ est le facteur de moment uniforme équivalent 
calculé  pour le tronçon entre deux sections maintenues 
vis-à-vis du déversement et pour le diagramme de 
flexion par rapport à l’axe de forte inertie. 

 
9.0038.015.033.1561.015.0 ≺−=−××=LTµ  

0.1001.1
50.237.72857.0

44.59038.01 ;=
××

×−
−=LTk  

 
On prend 0.1=LTk  
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Calcul du coefficient yk : 

yy

Sdy
y Af

N
k

.

.
1

χ
µ

−=      

 avec   5.1≤yk  

ely

elyply
Myyy W

WW −
+−= )42( βλµ  avec   

9.0≤yµ  
 
 
 
Calcul du facteur de moment uniforme équivalent Myβ : 
Cas de moment d’extrémité: 

ψββ ψ 7.08.1 −== MMy  

0
53.121

0
===

b

a

M
M

ψ  

8.1== ψββ MMy  
 
Remarque: 

Le facteur Mβ  doit être calculé en considérant le 
diagramme de  moment fléchissant sur la  longueur du 
tronçon entre points de maintien au flambement dans le 
plan considéré. Dans cette vérification, le tronçon de 
barre pour le calcul de Mzβ  peut ne pas être le même 
que celui pour le calcul de Myβ . 

 

043.0
6.903

6.9031.1019)48.12(428.0 −=
−

+−×=yµ  

002.1
50.237.72946.0

44.59043.01 =
××

×−
−=yk      avec   5.1≤yk  
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KN
fA

N
M

y
Rdpl 2.1553

1.1
5.237.72.

0
. =

×
==

γ
 

 

KNmKNcm
fW

M
M

yply
Rdply 72.2177.21771

1.1
5.231.1019.

0
. ==

×
==

γ
 

 
Vérification au flambement: 

0.1
.

. .

.

.min

≤+
Rdply

Sdyy

Rdpl

Sd

M
Mk

N
N

χ
 

 

0.160.056.004.0
72.217

53.121002.1
2.1553857.0

44.59 ≺=+=
×

+
×

……OK 

 
Vérification au déversement: 

0.1
.
.

. .

.

.

≤+
RdplyLT

SdyLT

Rdplz

Sd

M
Mk

N
N

χχ
 

 

0.165.0603.0045.0
72.217925.0

53.1210.1
2.1553857.0

44.59 ≺=+=
×
×

+
×

…OK 

 
Conclusion: 
Le profilé choisi IPE 360 est adéquat comme poteau. 
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1- 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. 
 
2- Dispositions constructives: 

2.1- Positionnement des boulons: 
Les distances entre les axes des boulons (entraxes p ), ainsi 

qu’entre les axes du boulon et les bords de la pièce (pince e ) 
(Fig.1), doivent être comprise entre certaines limites pour les 
raisons suivantes: 
 

Valeurs minimales: pour faciliter la mise en place des boulons 
et pour éviter la rupture de la tôle lorsque la pince est trop faible. 
 

Valeurs maximales: pour qu’il existe toujours un contact entre  
les pièces assemblées et limiter le risque de corrosion. 
 

 
Fig. 1: Disposition constructive des boulons 

 
L’Eurocode 3 donne les valeurs limites suivantes: 

 
 
 
 

 

01 2.1 de ≥  ;   01 2.2 dp ≥      

02 5.1 de ≥  ;   02 3dp ≥  
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avec: 
0d  :diamètre du trou 

mmdd 10 +=   pour les boulons Φ12 et  Φ14. 
mmdd 20 +=  pour les boulons Φ16 à Φ24. 
mmdd 30 +=   pour les boulons Φ27 et plus. 

 
3- Boulons ordinaires: 

Les boulons ordinaires sont fabriqués avec de l’acier à faible 
teneur en carbone. Ils sont prévus pour être mis en ouvre avec un 
serrage simple non contrôlée. La transmission des efforts se fait par 
obstacle (pression des boulons  contre les trous des pièces 
assemblées par cisaillement des tiges). 
 

3.1- Vérification des boulons ordinaires à la sécurité 
3.1.1- Vérification à la traction: 

 
RdtSd FN .≤  

 
Où : 

2
.

9.0

M

sub
Rdt

Af
F

γ
=  : Résistance à la traction  

 
 

3.1.2- Vérification au cisaillement:  
 

RdvSd FV .≤  
 
Où: 

Mb

ubv
Rdv

Af
F

γ
α

=.  : Résistance au cisaillement par plan de 

cisaillement  
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• Lorsque le plan de cisaillement passe par la partie filetée du 
boulon: 

 

6.0=vα : pour les classes de boulons: 4.6, 5.6 et 8.8 
 

5.0=vα : pour les classes de boulons: 4.8, 5.8 , 6.8 et 10.9 
 

• Lorsque le plan de cisaillement passe par la partie non 
filetée du boulon : 6.0=vα  

 
3.1.3- Vérification à la pression diamétrale: 

RdbSd FV .≤  
 
Où : 

2
.

.5.2

M

u
Rdb

dtf
F

γ
α

=  : Résistance en pression diamétrale  

 

)1;;
4
1

3
;

3
min(

0

1

0

1

u

ub

f
f

d
p

d
e

−=α  

A  :  aire de la section brute du boulon. 
sA  : aire de la section résistante en traction du boulon. 

d  :  diamètre du boulon. 
0d  : diamètre du trou. 

2Mγ : Coefficient partiel de sécurité pour les assemblages 
( 25.12 =Mγ ). 
 

3.1.4- Assemblage sollicité simultanément aucisaillement   
et à la traction et: 

Les boulons soumis à des efforts combinés de cisaillement SdV  
et d traction SdN , doivent satisfaire aux conditions suivantes: 
 
 
 

0.1
4.1 ..

≤+
Rdt

Sd

Rdv

Sd

F
N

F
V
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Où : 
SdN  : valeur de calcul de l’effort de traction. 

RdtF .  : résistance de calcul à la traction. 

SdV  : valeur de calcul de l’effort de cisaillement. 

RdvF .  : résistance de calcul au cisaillement. 
 
Valeur de la section résistante sA  des boulons à la traction : 

Diamètre nominale 
du boulon )(mmd  

14 16 18 20 22 24 27 30 

Section résistante 
)( 2mmAs  

115 157 192 245 303 353 459 561 

 
Caractéristique mécanique des boulons selon leur classe 
d’acier : 
Valeur de la limite d’élasticité ybf  et de la résistance à la 
traction ubf  des boulons 
Classe 4.6 4.8 5.6 5.8 6.8 8.8 10.9 

)/( 2mmNf yb  240 320 300 400 480 640 900 

)/( 2mmNfub  400 400 500 500 600 800 1000 

 
4-  Boulons précontraints: 

Un boulon HR (haute résistance) est constitué  d’acier à haute 
limite élastique et comporte une rondelle incorporée à  la tête. Lors 
du boulonnage, il est serré fortement, ce qui a pour effet de lui 
communiquer un effort de précontrainte, qui agit parallèlement à 
l’axe du boulon.  

 
Cette précontrainte développe, par frottement mutuelle des 

pièces, une forte résistance à leur glissement relatif.  
Contrairement aux boulons ordinaires, les boulons HR ne 
travaillent pas au cisaillement, mais transmettent les efforts par 
frottement. 
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Remarque: 
Lorsque le frottement entre les pièces assemblée est 
vaincu (cas de fortes charges), les pièces vont glisser les 
une par rapport aux autres et se mettre en contact avec la 
tige des boulons. L’assemblage résiste par cisaillement 
des boulons et pression diamétrale des tôles comme dans 
le cas de boulons ordinaires.  

 
Caractéristique mécanique des boulons: 

Appellation )/( 2mmNfub  )/( 2mmNfYb  
HR 10.9 1000 900 
HR  8.8 800 640 

 
4.1- Vérification à la sécurité: 

4.1.1- Vérification au glissement: 
La vérification au glissement est donnée par la relation 

suivante : 
RdsSd FV .≤  

 
Où: 

SdV : Effort tranchant de calcul par boulon. 

RdsF .  :est la résistance de calcul au glissement d’un boulon 
précontraint à haute résistance Elle doit être prise égale à: 

Cdp
M

s
Rds F

mk
F .

2
. .

..
γ

µ
=  

 
Où: 

CdpF . : est la précontrainte de calcul, 
µ : est le coefficient de frottement dépendant de la classe de 
traitement de surface (Tableau) 
m : est le nombre de surfaces de frottements. 

0.1=sk    pour les trous à tolérances normales à savoir: 
1 mm pour les boulons Φ12 et  Φ14. 
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2 mm pour les boulons Φ16 à Φ24. 
3 mm pour les boulons Φ27 et plus. 
 
L’effort de calcul de précontrainte CdpF .  autorisé dans les 
boulons vaut: 

subCdp AfF ..7,0. =  
 
Les coefficients de frottements: 

Le coefficient de frottement est pris généralement égal à 0.3 
dans le cas de surfaces nettoyées par brossage métallique ou à la 
flamme (voir tableau ci-dessous). 
 
Coefficients de frottement selon l’Eurocode 3. 

 
 

4.1.2-Vérification au cisaillement SdV et à la traction SdN : 
La résistance au glissement par boulon  doit satisfaire la 

condition suivante: 

).8.0.(
..

.
2

. SdCdp
M

s
RdsSd NF

mk
FV −=≤

γ
µ
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5- Les différents types d’assemblages: 
Les trois principaux types d’assemblages dans un portique à 

simple travée sont ceux qui se situent au niveau du jarret, du faîtage 
et du pied de poteau.  
 

5.1- Assemblage de rive: 
Pour les assemblages de rive, les plus utilisés sont des 

assemblages boulonnés qui assurent la continuité avec la traverse, 
laquelle est dotée de platines d'about, comme le montre la Figure 1.  

 
Fig.1 : Assemblage typique de jarret dans un portique 

 
Légende : 1. Renfort de jarret   ;       2. Profilé laminé à chaud  
                 3. Platine d'about     ;       4. Boulons de classe 8.8 ou 10.9  
                 5. Raidisseur vis-à-vis de la compression si nécessaire  
                 6. Raidisseur vis-à-vis de la traction si nécessaire 
 

Le renfort de jarret doit remplir les fonctions suivantes:  
• Augmenter la résistance à la flexion de la traverse au niveau 

du moment le plus élevé, pour pouvoir ainsi utiliser une traverse de 
plus petite taille.  

• Fournir suffisamment de hauteur au niveau de l'interface 
traverse/poteau, pour que l'assemblage soit efficace. La hauteur du 
renfort est souvent déterminée par le bras de levier requis au niveau 
des boulons afin d'obtenir la résistance à la flexion nécessaire.  
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Il est généralement préférable d'utiliser des découpes de 
profilés laminés et il est pratique d'utiliser un profilé similaire au 
poteau ou à la traverse, bien que des considérations de stabilité et 
d'assemblage puissent influer sur sa dimension définitive 
 

5.2- Assemblage du faîtage:  
L'assemblage du faîtage est souvent conçu de la même 

manière que l’assemblage au niveau du jarret (voir la Figure 2). Si 
la portée du portique ne dépasse pas certaines limites pour le 
transport (environ 16 m),  l’assemblage du faîtage peut être réalisé 
en usine, hors chantier, permettant ainsi des économies. 

 
 

 
 
 
 

Fig.2 : Assemblage typique de faîtage dans un portique  
 

5.3- Assemblage du pied de poteau: 
Le pied du poteau de portique est souvent conçu de la façon la 

plus simple possible, avec de plus grandes tolérances, pour faciliter 
l'interface entre les ouvriers du béton et ceux de la charpente 
métallique. Dans la plupart des cas, il est conçu comme une 
articulation pour faire en sorte que les dimensions de la fondation 
soient les plus faibles possible. Il est important de s’assurer de la 
résistance aux efforts horizontaux. Il est possible d'utiliser des 
pieds de poteau encastrés, mais seulement s'il existe des 
informations fiables sur les caractéristiques du sol. Bien  que 
normalement le pied soit de type articulé, il est préférable de 
prévoir quatre boulons d'ancrage (Fig.3) pour des raisons de 

Légende :  
1. Platines d'about  
2. Profilé laminé à chaud  
3. Renfort de faîtage si nécessaire 
4. Boulon de classe 8.8 ou 10.9 
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sécurité, car ils empêchent les poteaux de se renverser en phase 
provisoire de montage.  
 

 
 

 
 
Fig.3: Exemples types d'assemblages de type articulé dans un portique  
 
6- Exemple d’application: 

6.1- Calcul de l’assemblage de rive: 
Soit un assemblage constitué de 12 boulons HR 10.9 de diamètre 
de 20 mm, selon la figure ci-dessous. La platine à une épaisseur de 
20 mm et le coefficient de frottement 3.0=µ .  

Administrateur_83
Typewritten text
247



 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Sachant que la poutre et le jarret sont en IPE 330 et le poteau en 
IPE 360, vérifier l’assemblage à la résistance sous l’effet des 
sollicitations suivantes: 

kNmM Sd 53.121= , 
kNVSd 44.59= , 
kNNSd 7.20= . 

 
 
Solution: 

Platine de 670 ×260×20 
 

Le moment résistant RdM  de l’assemblage est obtenu par la 
somme des produits des efforts de traction dans les rangées de 
boulons situées dans la zone tendue (définie par la distance x ) par 
leurs distances respectives id  au centre de résistance de la zone 
comprimée (c'est-à-dire l’axe neutre de la semelle comprimée qui 
est aussi le centre de rotation). 
 
Calcul de la hauteur de la partie comprimée: 

 
                     

 
 wb

b
fb t

b
tx =  
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IPE 330: 
mmt fb 5.11=  ;  mmtwb 5.7=  ;   mmbb 160=  

mmx 2.53
5.7

1605.11 ==  

mmd 5501 =  ; mmd 4502 =  ;  mmd 3503 =   
mmd 2504 =  ;  mmd 1505 = . 

 

 
 

Calcul du moment résistant: 
∑=+++= iiRd dNdNdNdNM .......332211  

.......
3

3

2

2

1

1

d
N

d
N

d
N

==  

⎟⎟
⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛
+++= ..........

1

1
33

1

1
22

2
1

1

1

N
d

dN
N
d

dNd
d
N

M Rd  

( )........2
3

2
2

2
1

1

1 +++= ddd
d
N

M Rd  

1

2
1.

d
dN

M i
Rd

∑=
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D’où : 

∑
= 2

1
1

.

i

Rd

d
dM

N
 

 
avec 1N  : l’effort maximal de traction du boulon le plus éloigné du 
centre de rotation. 

id : distance des boulons par rapport au centre de rotation 
         
L’effort de calcul de précontrainte autorisé dans les boulons 
vaut: 

subP AfF ..7,0=  
 

Boulon de diamètre 20 mm: 
 2245mmAs = ; 2/1000 mmNfub =  

kNFP 5.1712451010007.0 3 =×××= −  pour un boulon. 
 
Le moment résistant effectif de l’assemblage: 

1

2

1

2
1 ...

d
dFn

d
dN

M iPi
Rd

∑∑ ==
 

Où :  
n  : est le nombre de boulons dans une rangée horizontale. 
 
Vérification à la résistance  de l’assemblage:

 RdSd MM ≤         
          

2222222 712500)550450350250150( mmdi∑ =++++=  
   
 
        

kNmMkNmM RdSd 4.44453.121 =≤= .…………………..…..O.K. 
 

kNm
d

dFn
M iP

Rd 4.44410
550

7125005.1712.. 3

1

2

=×
××

== −∑  
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Résistance de l’assemblage sous l’effort tranchant: 

Par boulon:    kN
n

VSd 5
12

44.59
==  

 
Il faut vérifier que: 2/.../ MPsRdSd FmkVnV γµ=≤  
 

0.1=sk    trou normal. (Eurocode 3 §6.5.8.1) 
1=m        un plan de frottement.  

3.0=µ     coefficient de frottement. (Eurocode 3 §6.5.8.3) 

PF  :   précontrainte de calcul. (Eurocode 3 §6.5.8.2) 
 

kNVkN Rd 16.4125.1/5.1713.05 =×=≤ ………………….….O.K. 
 
Vérification à la résistance de l’âme du poteau dans la zone 
tendue: 

 
 

Rdtv FF .≤  
 
avec: 

0
. .

M

y
effwcRdt

f
btF

γ
=  
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Où : 
RdtF .  : résistance de l’âme du poteau à la traction. 

wct  : épaisseur de l’âme du poteau. 
pbeff = : entraxe rangées des boulons. ( mmp 100= ). 

kNF Rdt 1711.1/1080.05.23. =××=  
 
L’effort de cisaillement vaut: 

kN
th

M
F

f

Sd
v 8.190

637.0
53.121

==
−

=  

kNFkNF Rdtv 1718.190 . == ; ………………………..non vérifiée. 
 
D’où nécessité de raidissage : (raidisseur d’épaisseur 14 mm). 
 
Vérification à la résistance de l’âme du poteau dans la zone 
comprimée. 

RdcSd FN .≤  
 

))/(3.11(

..
2

1

.
hb

ftbk
F

effM

ywceffc
Rdc

+
=
γ

ρ
 

 
( ) pcfcpfbeff trtatb 2522 ++++=

 
 
Lorsque  ySdc f7.0. ≤σ     →   0.1=ck  
Lorsque  ySdc f7.0. ;σ      →  ySdcc fk /7.1 .σ−=  
 
avec: 

Sdc.σ  : contrainte normale de compression dans l’âme du poteau du 
à l’effort de compression et au moment fléchissant. 
 

Administrateur_83
Typewritten text
252



 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

y

SdSd
Sdc I

zM
A

V max
.

.
+=σ  

2
2

. /53.13
6.16265

181053.121
7.72
44.59 cmkNSdc =

××
+=σ  

 
22

. /45.167.0/53.13 cmkNfcmkN ySdc == ≺σ  →  0.1=ck  
mmt p 20=  : épaisseur de la platine d’extrémité. 

( ) mmbeff 2.219202187.12520.525.11 =×+++×+=  

fbt  : épaisseur semelle poutre. 

fct  : épaisseur semelle poteau. 

pt  : épaisseur platine d’extrémité. 

cr  : rayon de raccordement âme/semelle du poteau. 

pa  : épaisseur de la gorge de la soudure (estimée à 5,0 mm) 
 
Si 72.0≤pλ         →        0.1=ρ  

Si 72.0;pλ         →        2/)2.0( pp λλρ −=  
 

2.
..

932.0
wc

ywceff
p tE

fdb
=λ  : élancement réduit de la partie efficace de 

l’âme  

72.0997.0
8.0101.2

5.2386.2992.21932.0
.

..
932.0 242 ;=

××
××

==
wc

ywceff
p tE

fdb
λ  

8.0997.0/)2.0997.0(/)2.0( 22 =−=−= pp λλρ  
 

kN
hb

ftbk
F

effM

ywceffc
Rdc 2.246

))36/92.21(3.11(1.1
5.238.092.218.00.1

))/(3.11(

....
22

1

. =
+

××××
=

+
=
γ

ρ  

∑= iSd NN  
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∑ iN  : la somme des efforts dans les boulons tendus. 
 

∑
= 2

.

i

iSd
i d

dM
N

                  
kNmM Sd 53.121=

 
 

kN
d
dM

N
i

Sd 8.93
10712500

1055053.121.
6

3

2
1

1 =
×
××

== −

−

∑  

kN
d
dM

N
i

Sd 75.76
10712500

1045053.121.
6

3

2
2

2 =
×
××

== −

−

∑  

kN
d
dM

N
i

Sd 7.59
10712500

1035053.121.
6

3

2
3

3 =
×
××

== −

−

∑  

kN
d
dM

N
i

Sd 64.42
10712500

1025053.121.
6

3

2
4

4 =
×
××

== −

−

∑  

kN
d
dM

N
i

Sd 6.25
10712500

1015053.121.
6

3

2
5

5 =
×
××

== −

−

∑
 

 
kNNN iSd 5.2986.2564.427.5975.768.93 =++++== ∑

 kNFN RdcSd 2.2465.298 . == ; ……………………….non vérifiée. 
 

La résistance de l’âme du poteau en compression est faible en 
comparaison avec l’effort agissant. Il faut donc prévoir un 
raidisseur;  (raidisseur d’épaisseur 14 mm). 
 
Vérification à la résistance de l’âme du poteau dans la zone 
cisaillée: 

Rdv VF ≤  
 

0/..58.0 MwyRd thfV γ=  

 

Administrateur_83
Typewritten text
254



 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

kN
VRd

357
1.1/8.0365.2358.0

=
×××=  

 
L’effort de cisaillement vaut : 

kN
th

M
F

f

Sd
v 8.190=

−
=  

kNVkNF Rdv 3578.190 == ≺ …………………….…...………O.K. 
 
Remarque: 

La vérification de l’âme raidie du poteau à la résistance 
n’est pas nécessaire dès lors que les raidisseurs ont une 
épaisseur égale à celles des semelles de la poutre. 
    

6.2- Calcul de l’assemblage de faîtage: 
Soit un assemblage de faîtage constitué de 12 boulons HR 10.9 de 
diamètre de 20 mm, selon la figure ci-dessous. La platine à une 
épaisseur de 20 mm et le coefficient de frottement 3.0=µ .  
 

Sachant que la poutre et le jarret sont en IPE 330, vérifier 
l’assemblage à la résistance sous l’effet des sollicitations suivantes: 

kNmM Sd 25.86=  
kNVSd 6.54=  

kNNSd 31=  
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Solution: 
Le moment résistant effectif de l’assemblage: 

1

2

1

2
1 ...

d
dFn

d
dN

M iPi
Rd

∑∑ ==
 

 
Vérification à la résistance  de l’assemblage: 

RdSd MM ≤         
          

kNFP 5.1712451010007.0 3 =×××= −  pour un boulon. 
 

2222222 712500)550450350250150( mmdi∑ =++++=  
          

kNm
d

dFn
M iP

Rd 4.44410
550

7125005.1712.. 3

1

2

=×
××

== −∑  

   
kNmMkNmM RdSd 4.44425.86 =≤= .………………………..O.K. 

 
 
Résistance de l’assemblage sous l’effort tranchant: 

Par boulon:  kN
n

VSd 55.4
12

6.54
==  

Il faut vérifier que: 2/.../ MPsRdSd FmkVnV γµ=≤  
kNVkN Rd 16.4125.1/5.1713.055.4 =×=≤ ………………….O.K. 
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↑−=−=′ kgN 563076302000  
 
Surface d’appui de la plaque d’assise : 
 

282
80

6534
cm

N
bh

b
pp ==≥

σ
 

 
la hauteur de la section du poteau (IPE300) et de mmhc 300=  ; sa  
largeur est de mmbc 150=  
 
Pour des raisons constructives on adopte une platine de  40×25 cm2

22 8210002540 cmcmbh pp ff=×=  
 
 
 N 

300 50
 

50
 50 

50 

IPE 300 

400 

t 

250 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

(Fig.4) : Poteau articulé  
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5-  Calcul des bases des poteaux à l’aide des  tableaux de 
CTICM  (voir annexe VI) 
 
5.1-  Dimensionnement de la platine : 
 
• D’après le tableau de l’annexe, pour les poteaux IPE300 on 

choisit une platine de dimension 200×340mm2 et d’épaisseur 
15mm soudé sur l’âme et les semelles par des cordons de 3 
mm. 

 
• L’effort de compression admissible pour cette platine  est de 

24000daN ce qui est beaucoup supérieur à l’effort de 
compression de calcul de 6534 kg. 

 
5.2-  Dimensionnement des tiges d’ancrage : 
 

Effort de traction par goujon : kg
N 2815

2
5630

2
==

′
 

 
On choisit (voir annexe VII) des tiges de  diamètre 20 mm, pour 
lesquelles l’effort de traction admissible est de 3040 kg par tige. 
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:dC Coefficient dynamique de la construction. 
:hq Pression dynamique du vent calculée à la hauteur considérée. h

:eC  Coefficient de pression extérieure. 
:iC  Coefficient de pression intérieure. 

 
3.1-  Calcul de la pression dynamique : hq

 
La pression dynamique  qui s’exerce sur un élément de surface 
au  niveau de la hauteur  est donnée comme suit : 

hq

h
 

     [ ]2/ mNda  
exrefh Cqq ×=  

 
où : 

:refq  est la pression dynamique de référence pour les constructions 
permanentes donnée par le tableau ci-dessous  en fonction de la 
zone du vent. 

:exC  est le coefficient d’exposition au vent. 
 
3.2- Valeur de la pression dynamique de référence : 
 
la pression dynamique de référence pour les constructions 
permanentes sont données  par le tableau 1 ci-dessous  en fonction 
de la zone du vent. 
 
Tableau 1: Pression dynamique de référence 
 

Zone 
refq    ( )2/ mdaN  

I 37,5 
II 47,0 
III 57,5 
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5- Calcul des facteurs de site : 
5.1- Catégories de terrain : 
 
Les catégories de terrain sont données dans le tableau 2 ci-dessous 
ainsi que les valeurs des paramètres suivants : 

:TK  facteur du terrain. 
:0h (en m),  paramètre de rugosité. 

:minh (en m), hauteur minimale. 
:ε  coefficient utilisé pour le calcul du coefficient dynamique . dC

 
 
Tableau 2: Catégories de terrain 
 
 
Catégorie de terrain 

TK  )(0 mh

 

)(min mh
 

ε  

I 
En bord de mer, au bord d’un plan d’eau 
offrant au moins 5 km de longueur au 
vent, régions lisses et sans obstacles. 

 
0.17 

 
0.01 

 
2 

 
0.11 

II 
Région de culture avec haies et avec 
quelques petites fermes, maisons ou 
arbres. 

 
0.19 

 
0.05 

 
4 

 
0.26 

III 
Zones industrielles ou suburbaines, forêt, 
zones urbaines ne rentrant pas dans la 
catégorie de terrain IV. 

 
0.22 

 
0.3 

 
8 

 
0.37 

IV 
Zones urbaines dont au moins 15% de la 
surface est occupée par des bâtiments de 
hauteur moyenne supérieure à 15 m. 

 
0.24 

 
1 

 
16 

 
0.46 
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6- Calcul du coefficient dynamique : dC

 
Le coefficient dynamique  tient compte des effets de réduction 
dus à l’imparfaite corrélation des pressions exercées sur les parois 
ainsi que des effets d’amplification dus à la partie de turbulence 
ayant une fréquence proche de la fréquence fondamentale 
d’oscillation de la structure. 

dC

 
Le coefficient  est déterminé à l’aide des abaques (voir annexe). 
Ces abaques correspondent à des bâtiments ou cheminées de moins 
de 200 m de hauteur. Pour les valeurs intermédiaires, il y a lieu 
d’interpoler ou d’extrapoler linéairement. 

dC

 
dC  est donné en fonction de : 

 
• (en m) qui désigne la dimension horizontale perpendiculaire à 

la direction du vent prise à la base de la construction. 
b

 
•  (en m) qui désigne la hauteur totale de la construction. h
 
 
7- Détermination des coefficients de pression :  
7.1- Coefficient de pression extérieure : eC

 
Constructions  à base rectangulaire : (RNV 99 §1 p.64) 
 
Les coefficients de pressions extérieures   des constructions à 
base rectangulaire et de leurs éléments constitutifs individuels 
dépendent de la dimension de la surface chargée. 

eC

Pour des surfaces chargées de 10 m2 et plus le coefficient Ce est 
donné par les tableaux ci-dessous : 
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1- Introduction  
La base du poteau a le rôle de transmettre au massif de 

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 pourtour 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 de raidisseurs (voir Fig.1).  

 
Dans la plupart des cas, il est conçu comme une articulation 

pour faire en sorte que les dimensions de la fondation soient les plus 
faibles possible. Il est important de s’assurer de la résistance aux 
efforts horizontaux. Il est possible d'utiliser des pieds de poteau 
encastrés (Fig.2), mais seulement s'il existe des informations fiables 
sur les caractéristiques du sol. 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. Les boulons d'ancrage 
permettent de résister aux forces de poussée ascendante qui se 
produisent dans le poteau mais aussi, et cela dans certains cas 
seulement, ils peuvent servir à résister à l'effort de cisaillement au 
niveau du pied de poteau. 
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Fig. 1: Pieds  de poteaux articulés types et différents emplacements pour les 
boulons d'ancrage. 

                 

Fig. 2: Pieds  de poteaux encastré types et  emplacements pour les boulons 
d'ancrage. 
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2- Modèle de calcul                                                                                                                       
2.1- Généralités  
Le modèle de calcul pour la force de compression axiale est 

fondé sur les §6.2.5 et §6.2.8.2 de l'EN 1993-1-8. L'approche du 
calcul consiste à veiller à ce que les contraintes de pression exercées 
sous la plaque d'assise ne dépassent pas la résistance de calcul à 
l’écrasement du matériau de scellement et qu'elles n'entraînent pas 
non plus une flexion excessive de la plaque d'assise.  

Le modèle de calcul suppose que la résistance d'appui d'un pied 
de poteau sur sa fondation est assurée par trois tronçons en T 
équivalents qui ne se recouvrent pas et sont en compression, un 
pour chaque semelle de poteau et un pour l'âme du poteau, tel 
qu'illustré à la Figure 3. Pour chaque tronçon en T équivalent, la 
résistance de calcul à l’écrasement est déterminée en multipliant sa 
surface d'appui (longueur multipliée par la largeur) par la résistance 
du matériau de scellement. 
 

 
Fig. 3: Pied de poteau et surfaces d'appui non recouvrantes des tronçons en T 
équivalents (voir Figure 6.19 de l'EN 1993-1-8) 

 
Légende:  
1. Surface d'appui du tronçon en T équivalent pour la semelle de poteau gauche  
2. Surface d'appui du tronçon en T équivalent pour la semelle de poteau droite  
3. Surface d'appui du tronçon en T équivalent pour l'âme du poteau 
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2.2 Types de plaques d'assise  
Deux types élémentaires de plaque d'assise sont identifiés dans 

la norme EN1993-1-8 : les plaques d'assise à projection étendue et 
les plaques d'assise à projection courte.  

 
Pour la plaque d'assise à projection étendue, la projection 

(débord) de la plaque d'assise faisant saillie au-delà du périmètre du 
poteau est telle que la largeur d'appui de calcul sur chaque côté des 
trois tronçons en T équivalents est généralement égale à la valeur de 
la largeur additionnelle (c). Une plaque d'assise à projection étendue 
est illustrée à la Figure 4a.  

 
Pour la plaque d'assise à projection courte, la projection 

(débord) faisant saillie au-delà des deux semelles du poteau vers les 
bords de la plaque d'assise, tout en restant inférieure à la largeur 
additionnelle (c), est adéquate pour permettre de procéder à des 
soudures d'angle des semelles à la plaque d'assise. Pour celles-ci, 
une largeur à peu près égale à l'épaisseur de la semelle du poteau est 
prévue. Une plaque d'assise à projection courte est illustrée à la 
Figure 4 (b). 

 
2.3 Prise en compte des recouvrements  
Il est à noter que lorsque certains poteaux en H sont utilisés 

avec des plaques d'assise épaisses, les semelles des tronçons en T 
équivalents de largeur d'appui additionnelle c du côté de l'âme se 
recouvrent dans la partie centrale entre les semelles, comme le 
montre la Figure 4 (c) et la Figure 4 (d). Dans de tels cas, du fait 
qu'il ne resterait plus de surface d'appui pour un tronçon en T 
équivalent d'âme, la superficie d'appui efficace serait réduite à une 
simple aire rectangulaire, comme suit:  
Plaque d'assise à projection étendue: ppeffeffcappuieff bhblAA === 0.  
Plaque d'assise à projection courte:  

ppfcceffeffcappuieff bhcbchblAA ≤++=== ))((0.  
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Fig. 4: Aire/dimensions des tronçons en T équivalents en compression 

a) Surfaces d'appui de la plaque d'assise à projection étendue en cas de tronçons en T équivalents 
non recouvrants  

b) Surfaces d'appui de la plaque d'assise à projection courte en cas de tronçons en T équivalents 
non recouvrants  

c) Surfaces d'appui de la plaque d'assise à projection étendue en cas de recouvrement des tronçons 
en T équivalents  

d) Surfaces d'appui de la plaque d'assise à projection courte en cas de recouvrement des tronçons en 
T équivalents 

3- Dimensionnement d’une plaque d'assise: 
Si la section du poteau et l'effort de compression axiale sont 

donnés, la procédure suivante peut être employée pour dimensionner 
la plaque d'assise. 
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Étape 1: Choix des résistances de calcul des matériaux  
Résistance de l'acier de la plaque d'assise:  

Une valeur de calcul est adoptée pour la limite d’élasticité de 
l'acier de la plaque d'assise ypf . 

Résistance d'appui du matériau de scellement (mortier de calage):  
On peut voir ci-dessous que dans la plupart des cas pratiques, la 

résistance de calcul à l’écrasement peut être considérée égale à la 
résistance de calcul du béton en compression, c'est-à-dire   cdjd ff = .  

Le Tableau 3.1 donne des résistances de calcul à l’écrasement 
types pour des classes de béton et des matériaux de scellement types. 

 

Tableau 1: Résistance à l’écrasement pour le béton et le 
matériau de scellement types 
Classe de béton ckf  20 25 30 35 40 45 

Résistance à l’écrasement jdf   
13.3 

 
16.7 

 
20 

 
23.3 

 
26.7 

 
30 

 
Plus généralement, la résistance de calcul à l’écrasement du 

matériau de scellement est donnée comme étant: cdjjd ff αβ=  
où:  

jβ : est le coefficient du matériau de scellement, dont la valeur est 
supposée égale à 2/3  

01 / cc AA=α : prend en compte l'accroissement de la 
résistance à la compression du béton en raison de la diffusion de la 
force concentrée à l'intérieur de la fondation sur l'aire 1cA . Dans la 
pratique, la valeur habituellement utilisée est 1,5  

cdf  : est la résistance de calcul à la compression du béton de 
fondation. 
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( ) cdcdcdjjd ffff === )5.1(3/2αβ   qui est la base des valeurs de 
calcul données au Tableau 1. 
 

Il est de pratique courante d'utiliser du béton de résistance 
moyenne pour les fondations et, dans tous les cas, un mortier de 
qualité pour le calage. 
 
Étape 2: Estimation préliminaire de l'aire de la plaque d'assise  

Une première estimation de l'aire requise de la plaque d'assise 
est obtenue en retenant la plus élevée des deux valeurs suivantes:  

2

0
1

⎟⎟
⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛
=

cd

Sd

fcc
C f

N
bh

A          ;         
cd

Sd
C f

N
A =0      

 

Étape 3: Choix du type de plaque d'assise  
Il est recommandé de choisir le type de plaque d'assise comme suit:  

fccc bhA 95.00 ≥   adopter une plaque d'assise à projection étendue ;  

fccc bhA 95.00 ≺  
 
adopter une plaque d'assise à projection courte.  

 
Remarque: une plaque d'assise à projection étendue peut être 

adoptée dans tous les cas. 
 
Étape 4 : Détermination de la largeur d'appui additionnelle  

La valeur de la largeur d'appui additionnelle c est obtenue en 
satisfaisant la résistance de calcul pertinente d’une plaque d’assise 
de poteau symétrique soumise à un effort normal de compression 
centré comme suit (voir Figures 3 et 4):  

 
Résistance de calcul d'une plaque d'assise à projection courte:  

En supposant que les projections au-delà des bords de la 
semelle du poteau sont égales à l'épaisseur de la semelle du 
poteau fct , la résistance de calcul est donnée par l'expression: 

[ ])2)(22()2)(2(2 wcfccfcfcfcjdRd tctchtctbfN +−−+++=  
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Résistance de calcul d'une plaque d'assise à projection étendue  
En supposant que la largeur d'appui autour du périmètre du 

poteau est égale à la largeur d'appui additionnel c, la résistance de 
calcul est donnée par l'expression:  

[ ])2)(22()2)(2(2 wcfccfcfcjdRd tctchtccbfN +−−+++=  

En remplaçant RdN   par SdN  dans les expressions précédentes, 
la solution des équations quadratiques résultantes pour l'inconnu c 
se présente sous la forme suivante : 

A
ACBBc

2
42 −±−

=    pour laquelle seules les solutions positives 

sont à retenir. 
 

Le Tableau 2 donne les expressions des constantes A, B et C, 
dans la colonne pertinente « Tronçons en T équivalents non 
recouvrants». 

 
Tableau 2: Expressions des paramètres de l'équation quadratique  
Constante Plaque d’assise à projection 

courte 
Plaque d’assise à projection étendue 

Tronçons en T équivalents non 
recouvrants 
 

Tronçons en T 
équivalents non 
recouvrants 

Recouvrement 
anticipé des tronçons 
en T équivalents 

 
A 

 
2 

 
2 

 
2 

 
B 

)( cwcfc htb +−−  )2( cwcfc htb +−+  )( cfc hb ++  

 
C )5.042(

)2/(
2

wcfcwccfcfcfc

jdSd

ttthttb

fN

−++

−+

 

)2/(

)5.0(

jdSd

wcfcwccfcfc

fN

ttthtb −−++

 

2/(2/)( jdSdcfc fNhb −+

 

 
Vérification des tronçons en T équivalents recouvrants  

La valeur obtenue ci-dessus pour la largeur additionnelle c 
dépasse parfois de moitié la hauteur de l'âme du poteau, ce qui n'est 
pas acceptable, car cela implique que les surfaces d'appui des 
tronçons en T équivalents se recouvrent.  
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• Plaque d'assise à projection courte: changer en faveur d'une 
plaque d'assise à projection étendue et recalculer c. 
  
• Plaque d'assise à projection étendue : recalculer c sur la base 
de l'intégralité de l'aire comprise entre les semelles du poteau 
dans l'expression de calcul. Le calcul de la plaque d'assise à 
projection étendue devient alors: 

          [ ])2)(2( chcbfNN cfcjdRdSd ++=≤  
 

Les expressions correspondantes pour A, B et C à utiliser dans la 
solution pour c sont données dans la dernière colonne du Tableau 2. 
 
Étape 5: Détermination des dimensions en plan minimales 
requises de la plaque d'assise  

Les dimensions en plan finales de la plaque d'assise s'appuient 
sur les données suivantes:  

Plaque d'assise à projection courte:  
)2( fcfcp tbb +≥     ;        )2( fccp thh +≥  

 
Plaque d'assise à projection étendue:  

)2( cbb fcp +≥      ;           )2( chh cp +≥  
 
Étape 6: Détermination de l'épaisseur minimale requise de la 
plaque d'assise  

L'épaisseur minimale requise de la plaque d'assise s'obtient à 
partir de la condition que la plaque, en supposant qu'elle agit en 
porte-à-faux sur le périmètre du poteau, n'est pas soumise à plus que 
sa résistance de calcul à la flexion élastique, sous une pression 
uniforme égale à jdf  agissant sur la largeur additionnelle c  (voir 
Figure 5). La valeur de l'épaisseur minimale requise est donnée par:  

 

 )3/( 0Mjdy
p ff

ct
γ

≥  
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Fig.5: Répartition uniforme des contraintes d'appui sur la largeur des tronçons 
en T équivalents en compression 

 
a) Plaque d’assise à projection courte: tronçon en T équivalent de la 

semelle du poteau. 
b) Plaque d’assise à projection étendue: tronçon en T équivalent de l'âme 

du poteau et tronçon en T équivalent de la semelle du poteau. 
 
4. Résistance au cisaillement du scellement de la plaque d'assise: 

La résistance de calcul au cisaillement est basée sur la 
résistance due à la friction développée par la charge de compression 
qu'exerce la plaque d'assise sur le matériau de scellement. Elle est 
donnée par (EN 1993-1-8 § 6.2.2): RdfRdv FF .. =  
Où : SddfRdf NCF .. =  

SdN : est l’effort de calcul de compression du poteau, 

dfC . : est le coefficient de frottement entre plaque d’assise et couche 
de scellement. Une valeur de 0,2 est spécifiée pour le mortier de 
calage de ciment et de sable.  

La vérification de calcul est:      RdvSd FV .≤   
 
5- Tiges d’ancrages: 

Les tiges d’ancrages doivent être mises en place si cela s’avère 
nécessaire, afin de résister aux effets des actions de calcul. Elles 
doivent être dimensionnées pour résister convenablement à la 
traction due aux forces de soulèvement et aux moments de flexion. 
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Les tiges d’ancrages doivent être ancrées dans la fondation par 
un crochet, par une plaque de type rondelle ou par toute autre pièce 
noyée dans le béton et assurant une répartition adéquate des efforts. 
 

Si des éléments spéciaux pour résister à l’effort tranchant n’ont pas 
été prévus, tels que des connecteurs de type bêche ou des ronds pleins, la 
résistance au cisaillement doit être assurée par des tiges d’ancrages ou 
bien par la liaison entre la plaque d’assise et la fondation. 
 

 
6- Exemple d’application: 
Faire un calcul de dimensionnement de la plaque d’assise d’un 
poteau en IPE 360 sous l’action des charges suivantes: 

• Charge axiale de compression: kNNSd 44.59=  ↓  
• Effort tranchant correspondant: kNV Sdz 7.20. =  
• Effort de soulèvement: kNNSd 32=  ↑ 
• Effort tranchant correspondant: kNV Sdz 4.15. =  

D’après les résultats tirées du chapitre 9. 
Données de base: 
Plaque d’assise en acier de nuance  S235: 2/235 mmNf y =  

Fondation en béton de classe C25/30: 2/25 mmNfck =  
Coefficients partiels de sécurité: 
Acier : 1.10 =Mγ  ;    25.12 =Mγ  
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Béton: 5.1=cγ  
 
Résistance du béton à la compression: 

cckcccd ff γα /=  
 
Où:   2/25 mmNfck =  
 
La valeur de ccα  est donnée dans  
l’annexe nationale.  
 
Sa valeur recommandée est  de: 

0.1=ccα  
 
La résistance de calcul du béton devient: 

2/7.165.1/251 mmNfcd =×=  
 
Résistance de calcul à l’écrasement du matériau de scellement: 
La valeur du coefficient du matériau de scellement est: 3/2=jβ  
Les dimensions de la fondation étant inconnues, prendre  

5.1)/( 5.0
01 == αcc AA  

1

2

3 

1 : Fondation en béton de 
dimensionnement inconnue. 
2 : Plaque d’assise. 
3 : Section de poteau IPE 
360 
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La résistance de calcul à l’écrasement du matériau de scellement: 
2/7.16 mmNfff cdcdjjd === αβ  

 
Estimation de l’aire de la plaque d’assise:  

Une estimation de l'aire requise de la plaque d'assise est donnée 
par la plus grande des deux valeurs suivantes: 
 

2

0
1

⎟⎟
⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛
=

cd

Sd

fcc
C f

N
bh

A  ;   2
2

0 1.207
7.16

59440
170360

1 mmAc =⎟
⎠
⎞

⎜
⎝
⎛

×
=  

cd

Sd
C f

N
A =0     ;     2

0 3.3559
7.16

59440 mmAc == ,  qui est le plus grand. 

 
Choix du type de la plaque d’assise: 
Comme estimation pour:  

22
0 5814017036095.03.3559 mmmmAc =××= ≺  

Une plaque à projection courte est satisfaisante. 
 

Les dimensions en plan adéquates pour la plaque d’assise à 
projection courte sont choisies comme suit: 

mmtbmmb fcfcp 4.1957.1221702200 =×+=+= ;  
mmthmmh fccp 4.3857.1223602390 =×+=+= ;  

 

Ce qui donne 22
0 3.355978000390200 mmmmAc ;=×=  

 
Vérification de la résistance de calcul de la plaque d’assise: 
Calcul de la largeur d'appui additionnel c: 

A
ACBBc

2
42 −−−

=  

 
Où: 

2+=A  
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)( cwcfc htbB +−−=  ;  mmB 522)3608170( −=+−−=  

)5.042(
5.0 2

wcfcwccfcfcfc
jd

Sd ttthttb
f
N

C −++−=  

2

2

4522
)87.1283605.07.1247.121702(7.16/594405.0

mm
C
−=

×−××+×+××−×=  

 
La largeur additionnelle est de:  

mmc 33.8
22

)4522(24522522 2

−=
×

−××−−
=  

 
Remarque: 

Vu que l’effort de compression SdN est faible ce qui nous 
donne la valeur négative de la largeur additionnellec .  

 
Pour le calcul de la largeur additionnellec  dans le cas où 

l’effort de compression sollicitant le poteau est faible, on procède 
de la manière suivante:  
 
Calcul de la largeur d’appui additionnelle c : 
En posant: mmt 15=    comme épaisseur de la plaque d’assise. 

5.0

03 ⎟
⎟
⎠

⎞
⎜
⎜
⎝

⎛
=

Mjd

yp

f
f

tc
γ

 

 

mm
f

f
tc

Mjd

yp 31
1.17.163

23515
3

5.05.0

0

=⎟
⎠
⎞

⎜
⎝
⎛

××
=⎟

⎟
⎠

⎞
⎜
⎜
⎝

⎛
=

γ
     

mmthmmc fcc 3.1672/)7.122360(2/)2(31 =×−=−≤=  
 

Il n’y a pas de recouvrement des aires en compression pour les 
tronçons des deux semelles. 
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Fig. 6: Aire comprimé sous la plaque d’assise : (a)  cas générale ; (b) projection 
courte ;  (c) projection étendue. 
 
Remarque: 

Dans le cas d’assemblages articulés, le débord de la 
plaque d’assise est généralement pris égale à 15 mm.   

 
Donc: mmcmmc 3115 == ≺β  → la plaque est de projection courte. 
 

Calcul de la section efficace effA : 
La plaque d’assise est de projection courte. 

)2)(22())(2(2 wcfccfcfceff tctchtcccbA +−−++++= ββ  

242562

)8312)(7.122312360()7.121531)(152170(2

mm

Aeff

=

+××−×−+++×+=  
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Fig 7: Dimensions actuelles de la plaque d’assise                                                                                                        
 
Calcul de la résistance à l’effort axial SdN : 

RdSd NN ≤  
 
avec: 

jdeffRd fAN .=  
 

kNN Rd 8.710107.1642562 3 =××= −  
kNNkNN RdSd 5.89744.59 == ≺ ………………………………OK 

 
Calcul de la résistance de la plaque d’assise au moment fléchissant: 
Calcul du moment résistant dRM . : 

0

2

. 6 M

y
dR

ft
M

γ
=  

mmkNmmmmNmm
ft

M
M

y
dR /011.8/36.8011

1.16
23515

6

2

0

2

. ==
×
×

==
γ
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Calcul du moment de flexion SdM : 

mmkNmm
A

Nc
M

eff

Sd
Sd /491.0

8.53742
9.54)2/31()2/( 22

=
×

==  

mmkNmmMmmkNmmM RdSd /011.8/491.0 == ≺ ……………OK 
 
Vérification de la résistance au cisaillement du scellement de la 
plaque d'assise: RdvSd FV .≤  
 
avec: 

kNNCFF SddfRdfRdv 9.1144.592.0... =×===  

SdN : est l’effort de calcul de compression du poteau. 

dfC . : est le coefficient de frottement entre plaque d’assise et couche 
de scellement. Une valeur de 0,2 est spécifiée pour le mortier de 
calage de ciment et de sable.  

 
kNFkNV RdvSd 9.1127.20 . == ; ………………………non vérifiée. 

 
Remarque:  

La résistance au cisaillement du scellement de la plaque 
d'assise n’est pas vérifiée, les tiges d’ancrages vont donc 
reprendre l’effort de cisaillement qu’il faut vérifier en 
conséquence.  

 
Les tiges d’ancrages: 

Elles sont droites mais généralement recourbées à une 
extrémité (Fig.7 et 9), ce qui permet de reprendre un effort de 
traction plus important et de bloquer la tige et donc l’ensemble de la  
charpente lors du montage de la structure. Ces efforts de traction 
sont engendrés par le vent de soulèvement en général et par les 
moments  à la base dans le cas de poteaux encastrés. 
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Résistance des tiges d’ancrages au cisaillement: 
L’EN1993-1-8 §6.2.2 donne la formule suivante pour la 

résistance au cisaillement: 
RdvbbRdfRdv FnFF ... .+=  

 
Où: 

RdfF . : résistance de calcul par frottement en présence d’un effort 
axial de compression SdN  dans le poteau. 

SdRdf NF 2.0. =  
 

RdvbF . : résistance de calcul d’une tige d’ancrage au cisaillement. 

2
.

..

M

subcb
Rdvb

Af
F

γ
α

=  

 
ybcb f.0003.044.0 −=α       et     22 /640/235 mmNfmmN yb ≤≤  

bn  : nombre de tiges situées dans l’assemblage. 
 

On constate que cette règle permet d’ajouter la résistance de 
calcul au cisaillement des tiges d’ancrage 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: 

RdvSd FV .≤  
 
Pour deux tiges M20 en classe 4.6: 

2245mmAs =  ; 2/400 mmNfub =  ; 2/240 mmNf yb =  
kNNF SdRdf 9.1144.592.02.0. =×==  

kNF Rdvb 2910
25.1

245400)2400003.044.0( 3
. =×

×××−
= −  
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kNF Rdv 702929.11. ≈×+=  
kNFkNV RdvSd 707.20 . == ≺ …………………………….……O.K. 

 
Pour plus de sécurité il est  de pratique courante de prévoir des 

bêches de cisaillement (fig.8) pour soulager les tiges d’ancrages 
dans le cas de grands efforts  de cisaillement comme le séisme. 
 
On choisit une bêche ayant des dimensions satisfaisant les 
conditions suivantes: 
• Profondeur efficace: bêchebêcheeff hLmm 5.160 )( ≤≤   
• Hauteur de la bêche: cbêche hh 4.0≤  
• Elancement maximal des ailes: 20/ ≤bêchebêche tb  

 
 
Fig.8: Pied de poteau  avec bêche de cisaillement 
 

Les dimensions d’un profile IPE 100 respectent les deux 
premières conditions. 

Une bêche en IPE 100 en acier S235 est retenue. 
La profondeur totale:  mmd 1000 =  
La longueur efficace: mmLeff 7030100 =−=  
L’épaisseur du scellement est de 30 mm. 

 
 
 

Légende : 
1. Poteau en I 
2. Plaque d’assise 
3. Scellement rempli de  

mortier de calage 
4. Boulon d’encrage 
5. Fondation en béton 
6. Bêche de cisaillement en I 
7. Plaque de positionnement/ 

nivellement en acier 
8. Cavité à remplir de mortier 

après avoir positionné le 
poteau 

9. Armature de la fondation 
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Résistance des tiges d’ancrages à l’effort de soulèvement: 
Dans le cas où l’effort SdN  en pied de poteau est un effort de 

soulèvement, les tiges d’ancrages doivent transmettre cet effort 
ainsi que l’effort tranchant concomitant entier SdV  à la fondation. 
 

D’après les résultats du chapitre 10 (page: 253) 
Combinaison: 35.1 VG +  

kNVN ASd 32==  ↑       et      kNHV ASdz 4.15. ==  → 
 
Vérification de la tige d’ancrage à la résistance: 

En se plaçant en sécurité, on vérifie pour une tige d’ancrage 
que la condition suivante est satisfaite: 

1
//

..

≤+
Rdt

bSd

Rdvb

bSd

N
nN

F
nV

 

 
avec: 

kN
Af

N
M

sub
Rdt 6.70

25.1
2454009.0..9.0

2
. =

××
==

γ
 

 

149.0
6.70
2/32

29
2/4.15//

..

≺=+=+
Rdt

bSd

Rdvb

bSd

N
nN

F
nV

……………….O.K. 

 
Pour deux tiges M20 en classe 4.6: 

2245mmAs = ; 2/400 mmNfub = ; 2/240 mmNf yb =  
mmd 20=  

 
Vérification de la tige d’ancrage à l’adhérence:  

Pour un boulon d’ancrage:  
RdancSd FN .2/ ≤  

 
La résistance d’ancrage en traction d’une tige d’ancrage est: 

( )21. 5.34.6.. lrlfdF bdRdanc ++= π  

Administrateur_83
Typewritten text
282



 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Les valeurs courantes  sont données comme suit: 
dr 3=       ;     dl 22 =       ;      dl 201 =  

 

 
 

mmr 60203 =×=  
mml 40020201 =×=  

mml 402022 =×=  
 
La longueur totale de la tige: 

mmlrllb 924405.3604.64005.34.6 21 =×+×+=++=  
 

En utilisant la formule suivante donnée dans le guide de 
l’Eurocode de CTICM [1]. 
 
La longueur totale de la tige requise est: 

bd

ub
rqdb f

f
dl 144.0. =  

 
ubf : résistance ultime du boulon d’ancrage. 

bdf : contrainte d’adhérence de calcul. 
d  : diamètre du boulon d’ancrage. 

Administrateur_83
Typewritten text
283



 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Calcul de la contrainte d’adhérence bdf : 
Classe de béton C25/30:  

2/25 mmNfck = : résistance à la compression du béton 
15.1=cγ  : coefficient partiel de sécurité 

2/20.1
5.1

2536.036.0
mmN

f
f

c

ck
bd ===

γ
 

mml rqdb 960
20.1

40020144.0. =××=  

 
La résistance d’ancrage en traction d’une tige d’ancrage est: 

bdrqdbRdanc fldF ... .. π=  
 

kNNF Rdanc 4.727238220.196020. ≈=×××= π  
kNFkNN RdancSd 4.72162/322/ . === ≺ ……………….……O.K. 

 
La longueur d’ancrage de référence requise est: 

bd

Sd
rqdb df

N
l

π
=.  

 
Où:  

SdSdSd
dAN σπσ
4

2

==  : effort de soulèvement par tige d’ancrage. 

bd

Sd

bd

Sd
rqdb fdf

d
l

44

2

.
σ

π
σπ

==    ;     
bd

Sdrqdb

fd
l

4
. σ

=  

 
On suppose que les tiges peuvent être ancrées suffisamment 

pour développer la résistance en traction de la section de la tige. 

A
Af

A
N

A
N MsubRdt

Sd
Sd

Sd
2. /)9.0(

max
γ

σσ ==⇒=  
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En prenant: 8.0≈
sA

A  

A : section brute de la tige. 
sA : section résistante. 

 
ubSd f576.0max =σ  

bd

ub

bd

Sdrqdb

f
f

fd
l

4
576.0

4
max. ==

σ
 

 

bd

ub
rqdb f

f
dl 144.0. =  

 
Remarque: 

Bien  que normalement le pied soit de type articulé, il est 
préférable de prévoir quatre boulons d'ancrage pour des 
raisons de sécurité (fig.10), car ils empêchent les 
poteaux de se renverser en phase provisoire de montage.  
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Fig.10 : Exemples types d'assemblages de type articulé dans un portique  
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Chapitre

VI



Conclusion 

La vérification des ossatures en charpente métallique doit être satisfaite à la condition de 
sécurité et d'économie. Les règles de vérification doivent être aussi améliorées de telle façon à 
obtenir une vérification précise et plus simplifiée que possible 

        l’Eurocode 3 c’est l’ensemble des règles communes européennes de conception et de 
dimensionnement des structures en acier définissant les exigences de résistance, d’aptitude au 
service et de durabilité. La partie 1 est publiée en France sous la norme expérimentale P 22-
311 pour les bâtiments à ossature en acier, en alternative aux règles CM 66 (norme DTU P 
22-701) qui restent en vigueur. 

             Tant que les normes CM 66 ne sont pas retirées du corpus normatif français, les deux 
systèmes coexistent et le maître d’ouvrage ou le maître d’œuvre ainsi que du côté académique 
doivent préciser les textes à appliquer. Selon une recommandation de la Commission centrale 
des marchés, un maître d’ouvrage public ou un professeur peut prescrire l’utilisation de 
l’Eurocode 3 pour la justification des bâtiments vis-à-vis de leur stabilité et de leur solidité en 
le mentionnant dans les documents particuliers des marchés de maîtrise d’œuvre et des 
marchés de travaux de gros œuvre ainsi qu’en en enseignant, en exerçant, en justifiant ou au 
calculs numériques . Les instituts, les écoles, les universités ainsi que les bureaux d’études 
doivent pouvoir justifier d’une compétence dans ce domaine. Chaque ensemble de règles 
ayant sa cohérence propre, il convient de ne pas panacher une étude ainsi qu’un projet de 
structure en justifiant certains aspects selon l’Eurocode3 et d’autres selon les règles CM 66. 

Les différences majeures entre les règles CM 66 et l’Eurocode 3 sont : 

            Côté sécurité, la France dispose déjà de règlements de «contraintes admissibles» et ne 
verra donc pas ses habitudes trop bouleversées. L’Eurocode3, qui peut s’apparenter à un 
règlement par «pondération des charges aux états limites», apporte cependant plus de rigueur 
et de cohérence et surtout une approche «semi-probabiliste» identique pour tous les 
matériaux. Mais, malgré l’harmonisation européenne des codes de charges, le nombre de 
combinaisons d’actions à considérer dans les vérifications de la sécurité des structures ne 
devrait pas diminuer par rapport aux CM 66. 

              Le champ d’application des méthodes d’analyse, étendu aux domaines élastique et 
élasto-plastique, permet une meilleure appréhension du comportement des structures soumises 
aux actions extérieures et donc un dimensionnement optimisé en sécurité et en coût. 

             Pour la conception des assemblages, l’Eurocode 3 bénéficie du progrès des 
connaissances et permet de traiter un assemblage comme un ensemble de «composantes» 
mises en parallèle ou en série, améliorant sa caractérisation en termes de rigidité et de 
résistance. Le domaine d’application s’étend aux assemblages à comportement «semi-rigide» 
et peut conduire à des conceptions de détail plus simples et plus économiques.  

            Sur la notion de fatigue, peu prise en compte dans les CM 66, l’Eurocode 3 apporte 
des données assez complètes et ajoute des règles sur le choix des nuances et les qualités 
d’acier, avec le traitement des risques de rupture fragile. Il devrait favoriser une meilleure 
adaptation aux conditions de réalisation et d’utilisation des ouvrages, notamment pour les 
constructions soudées. 



           Quant au surcoût d’usage de l’Eurocode 3 par rapport aux règles CM 66, son incidence 
devrait être faible sur le poids des structures métalliques usuelles mais plus forte sur des 
structures spéciales où des méthodes d’analyse plus sophistiquées s’imposent. Certains 
aspects, comme les assemblages, devraient conduire à une simplification de la conception des 
structures et à un meilleur compromis coût/sécurité. 

                 Donc en gros modo, l’impact de l’application des nouvelles règles, traduit à travers 
l’augmentation de la masse d'acier, n’est pas significatif en soi pour remettre en cause 
l’application des nouvelles règles.  II est en effet incontestable que les nouveaux 
règlements, basés sur les connaissances les plus récentes, permettent une approche plus 
précise des phénomènes lies au calcul des structures.  On peut citer la prise en compte de 
manière plus réaliste des actions (vent, séisme), la possibilité de mener plusieurs types d'analyse 
(plastique, élastique, analyse du  1er ordre ou du second ordre), la prise en compte des 
imperfections, etc.                    

 

 
 



 
 

Annexes 



CALCUL DES STRUCTURES ACIER 
---------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------- 
NORME :   CM66 
TYPE D'ANALYSE :   Vérification des pièces 
---------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------- 
FAMILLE :        
PIECE :   79   POINT :    COORDONNEE :    
---------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------- 

   PARAMETRES DE LA SECTION :  Panne IPE 140 
ht=14.0 cm      
bf=7.3 cm  Ay=10.07 cm2  Az=6.58 cm2  Ax=16.43 cm2  
ea=0.5 cm  Iy=541.22 cm4  Iz=44.92 cm4  Ix=2.54 cm4  
es=0.7 cm  Wely=77.32 cm3  Welz=12.31 cm3 
---------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------- 
DEPLACEMENTS LIMITES 

    Flèches   
uy = 11.8 cm  >  uy max = L/200.00 = 2.5 cm Non vérifié 
Cas de charge décisif :   65 Neige cas I 
uz = 5.2 cm  >  uz max = L/200.00 = 2.5 cm Non vérifié 
Cas de charge décisif :   65 Neige cas I 

    Déplacements  Non analysé 
---------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------- 
Profil incorrect !!! 
 
 



CALCUL DES STRUCTURES ACIER 
---------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------- 
NORME :    EN 1993-1:2005,  Eurocode 3: Design of steel structures. 
TYPE D'ANALYSE :   Vérification des pièces 
---------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------- 
FAMILLE :        
PIECE :   47   POINT :   2 COORDONNEE :   x = 0.50 L = 
2.50 m 
---------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------- 
CHARGEMENTS : 
Cas de charge décisif :   65 Neige cas I 
---------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------- 
MATERIAU : 
ACIER       fy = 235.00 MPa            
---------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------- 

   PARAMETRES DE LA SECTION :  IPE 180 
h=18.0 cm gM0=1.00 gM1=1.00 
b=9.1 cm  Ay=16.21 cm2  Az=11.25 cm2  Ax=23.95 cm2  
tw=0.5 cm  Iy=1316.96 cm4  Iz=100.85 cm4  Ix=4.90 cm4  
tf=0.8 cm  Wply=166.42 cm3  Wplz=34.60 cm3  
---------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------- 
EFFORTS INTERNES ET RESISTANCES ULTIMES : 
N,Ed = -21.17 kN   My,Ed = 14.06 kN*m  Mz,Ed = -2.64 kN*m   
Nt,Rd = 562.76 kN  My,pl,Rd = 39.11 kN*m  Mz,pl,Rd = 8.13 kN*m  
  My,c,Rd = 39.11 kN*m  Mz,c,Rd = 8.13 kN*m  
  My,N,Rd = 39.11 kN*m  Mz,N,Rd = 8.13 kN*m  
 Mb,Rd = 17.64 kN*m  Tt,Ed = 0.01 kN*m 
   Classe de la section = 1 
---------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------- 

     PARAMETRES DE DEVERSEMENT :  
z = 1.00 Mcr = 18.57 kN*m Courbe,LT - b XLT = 0.45 
Lcr,upp=5.00 m Lam_LT = 1.45 fi,LT = 1.47 XLT,mod = 0.45 
---------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------- 
PARAMETRES DE FLAMBEMENT : 

      en y :       en z :  
       
---------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------- 
FORMULES DE VERIFICATION :  
Contrôle de la résistance de la section : 
N,Ed/Nt,Rd = 0.04 < 1.00   (6.2.3.(1)) 
My,Ed/My,c,Rd + Mz,Ed/Mz,c,Rd = 0.68 < 1.00   (6.2.5.(1)) 
Tau,ty,Ed/(fy/(sqrt(3)*gM0)) = 0.01 < 1.00   (6.2.6) 
Tau,tz,Ed/(fy/(sqrt(3)*gM0)) = 0.00 < 1.00   (6.2.6) 
Contrôle de la stabilité globale de la barre : 
My,Ed/Mb,Rd = 0.80 < 1.00   (6.3.2.1.(1)) 
---------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------- 
Profil correct !!! 
 
   



CALCUL DES STRUCTURES ACIER 
---------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------- 
NORME :   CM66 
TYPE D'ANALYSE :   Vérification des pièces 
---------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------- 
FAMILLE :        
PIECE :   242  Barre_242 POINT :   3 COORDONNEE :   x = 1.00 L = 7.81 m 
---------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------- 
CHARGEMENTS : 
Cas de charge décisif :   1 G 
---------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------- 
MATERIAU : 
ACIER       fy = 235.00 MPa 
---------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------- 

   PARAMETRES DE LA SECTION :  CAE 45x4 
ht=4.5 cm      
bf=4.5 cm  Ay=1.80 cm2  Az=1.80 cm2  Ax=3.49 cm2  
ea=0.4 cm  Iy=6.50 cm4  Iz=6.50 cm4  Ix=0.18 cm4  
es=0.4 cm  Wely=1.99 cm3  Welz=1.99 cm3 
---------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------- 
CONTRAINTES :  SigN = -0.14/3.49 = -0.41 MPa 
 SigFy = -0.46/1.99 = -232.32 MPa 
 SigFz = 0.00/5.24 = 0.00 MPa 
---------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------- 

     PARAMETRES DE DEVERSEMENT :  
---------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------- 
PARAMETRES DE FLAMBEMENT : 

     en y :      en z : 
---------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------- 
FORMULES DE VERIFICATION :  
SigN + SigFy + SigFz = -0.41 + -232.32 + 0.00 = | -232.72 | < 235.00 MPa  (3.731) 
1.54*Tauy = |1.54*-0.00| = |-0.00| < 235.00 MPa   (1.313) 
1.54*Tauz = |1.54*-0.66| = |-1.01| < 235.00 MPa   (1.313) 
---------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------- 
Profil correct !!! 
 
 



CALCUL DES STRUCTURES ACIER 
---------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------- 
NORME :    EN 1993-1:2005,  Eurocode 3: Design of steel structures. 
TYPE D'ANALYSE :   Vérification des pièces 
---------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------- 
FAMILLE :        
PIECE :   243  Barre_243 POINT :   1 COORDONNEE :   x = 0.00 L = 
0.00 m 
---------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------- 
CHARGEMENTS : 
Cas de charge décisif :   49 Vent Arr./Av. sur.(+) Portique 7 
---------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------- 
MATERIAU : 
ACIER       fy = 235.00 MPa            
---------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------- 

   PARAMETRES DE LA SECTION :  CAE 45x4.5 
h=4.5 cm gM0=1.00 gM1=1.00 
b=4.5 cm  Ay=2.02 cm2  Az=2.02 cm2  Ax=3.90 cm2  
tw=0.4 cm  Iy=7.15 cm4  Iz=7.15 cm4  Ix=0.26 cm4  
tf=0.4 cm  Wply=4.14 cm3  Wplz=4.14 cm3  
---------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------- 
EFFORTS INTERNES ET RESISTANCES ULTIMES : 
N,Ed = 2.69 kN   My,Ed = -0.00 kN*m  Mz,Ed = 0.00 kN*m  Vy,Ed = 0.00 kN 
Nc,Rd = 91.65 kN  My,pl,Rd = 0.97 kN*m  Mz,pl,Rd = 0.97 kN*m Vy,T,Rd = 27.47 kN 
Nb,Rd = 2.30 kN  My,c,Rd = 0.97 kN*m  Mz,c,Rd = 0.97 kN*m Vz,Ed = 0.00 kN 
  My,N,Rd = 0.97 kN*m  Mz,N,Rd = 0.97 kN*m Vz,T,Rd = 27.47 kN 
   Tt,Ed = -0.00 kN*m 
   Classe de la section = 2 
---------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------- 

     PARAMETRES DE DEVERSEMENT :  
---------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------- 
PARAMETRES DE FLAMBEMENT : 

      en y :       en z : 
Ly = 7.81 m  Lam_y = 6.14  Lz = 7.81 m  Lam_z = 6.14  
Lcr,y = 7.81 m  Xy = 0.03  Lcr,z = 7.81 m  Xz = 0.03  
Lamy = 576.83  kyy = 1.00  Lamz = 576.83  kzz = 1.00 
---------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------- 
FORMULES DE VERIFICATION :  
Contrôle de la résistance de la section : 
N,Ed/Nc,Rd = 0.03 < 1.00   (6.2.4.(1)) 
My,Ed/My,c,Rd + Mz,Ed/Mz,c,Rd = 0.00 < 1.00   (6.2.5.(1)) 
(My,Ed/My,N,Rd)^ 1.00 + (Mz,Ed/Mz,N,Rd)^1.00 = 0.00 < 1.00   (6.2.9.1.(6)) 
Vy,Ed/Vy,T,Rd = 0.00 < 1.00   (6.2.6-7) 
Vz,Ed/Vz,T,Rd = 0.00 < 1.00   (6.2.6-7) 
Tau,ty,Ed/(fy/(sqrt(3)*gM0)) = 0.00 < 1.00   (6.2.6) 
Tau,tz,Ed/(fy/(sqrt(3)*gM0)) = 0.00 < 1.00   (6.2.6) 
Contrôle de la stabilité globale de la barre : 
Lambda,y = 576.83 > Lambda,max = 210.00          Lambda,z = 576.83 > Lambda,max = 210.00    INSTABLE 
N,Ed/(Xy*N,Rk/gM1) + kyy*My,Ed/(XLT*My,Rk/gM1) + kyz*Mz,Ed/(Mz,Rk/gM1) = 1.17 > 1.00   (6.3.3.(4)) 
N,Ed/(Xz*N,Rk/gM1) + kzy*My,Ed/(XLT*My,Rk/gM1) + kzz*Mz,Ed/(Mz,Rk/gM1) = 1.17 > 1.00   (6.3.3.(4)) 
---------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------- 



Profil instable !!! 
   



CALCUL DES STRUCTURES ACIER 
---------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------- 
NORME :   CM66 
TYPE D'ANALYSE :   Vérification des pièces 
---------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------- 
FAMILLE :        
PIECE :   2  Poutre_2 POINT :   3 COORDONNEE :   x = 1.00 L = 6.00 m 
---------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------- 
CHARGEMENTS : 
Cas de charge décisif :   65 Neige cas I 
---------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------- 
MATERIAU : 
ACIER       fy = 235.00 MPa 
---------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------- 

   PARAMETRES DE LA SECTION :  portique IPE 360 
ht=36.0 cm      
bf=17.0 cm  Ay=43.18 cm2  Az=28.80 cm2  Ax=72.73 cm2  
ea=0.8 cm  Iy=16265.60 cm4  Iz=1043.45 cm4  Ix=36.20 cm4  
es=1.3 cm  Wely=903.64 cm3  Welz=122.76 cm3 
---------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------- 
CONTRAINTES :  SigN = 116.68/72.73 = 16.04 MPa 
 SigFy = 241.58/903.64 = 267.33 MPa 
---------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------- 

     PARAMETRES DE DEVERSEMENT :  
z=1.00 B=1.00  D=1.58 Sig D=53.56 MPa 
lD_sup=6.00 m  C=1.00  kD=1.78  

---------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------- 
PARAMETRES DE FLAMBEMENT : 

     en y :      en z : 
---------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------- 
FORMULES DE VERIFICATION :  
SigN + kD*kFy*SigFy = 16.04 + 1.78*1.00*267.33 =   492.42   > 235.00 MPa  (3.731) 
1.54*Tauy = |1.54*-0.00| = |-0.00| < 235.00 MPa   (1.313) 
1.54*Tauz = 1.54*23.40 = 36.04 < 235.00 MPa   (1.313) 
---------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------- 
DEPLACEMENTS LIMITES 

    Flèches   
uy = 0.0 cm  <  uy max = L/200.00 = 3.0 cm Vérifié 
Cas de charge décisif :   65 Neige cas I 
uz = 0.7 cm  <  uz max = L/200.00 = 3.0 cm Vérifié 
Cas de charge décisif :   65 Neige cas I 

    Déplacements  Non analysé 
---------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------- 
Profil incorrect !!! 
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CALCUL DES STRUCTURES ACIER
--------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------
--------
NORME :    EN 1993-1:2005,  Eurocode 3: Design of steel structures.
TYPE D'ANALYSE :   Vérification des pièces
--------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------
--------
FAMILLE :          
PIECE :   6  Poutre_6   POINT :   3     COORDONNEE :   x = 1.00 L = 6.00 m
--------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------
--------
CHARGEMENTS :
Cas de charge décisif :   65 Neige cas I
--------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------
--------
MATERIAU :
ACIER       fy = 235.00 MPa             
--------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------
--------
    PARAMETRES DE LA SECTION :  HEA 400
h=39.0 cm       gM0=1.00        gM1=1.00
b=30.0 cm       Ay=126.20 cm2   Az=57.33 cm2    Ax=158.98 cm2 
tw=1.1 cm       Iy=45069.40 cm4         Iz=8563.83 cm4  Ix=191.00 cm4 
tf=1.9 cm       Wply=2561.97 cm3        Wplz=872.88 cm3 
--------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------
--------
EFFORTS INTERNES ET RESISTANCES ULTIMES :
N,Ed = 195.10 kN        My,Ed = 403.29 kN*m     Mz,Ed = -0.08 kN*m      Vy,Ed = 10.25 kN
Nc,Rd = 3735.98 kN      My,pl,Rd = 602.06 kN*m  Mz,pl,Rd = 205.13 kN*m  Vy,T,Rd = 1711.60 kN
Nb,Rd = 3735.98 kN      My,c,Rd = 602.06 kN*m   Mz,c,Rd = 205.13 kN*m   Vz,Ed = 111.12 kN
        My,N,Rd = 602.06 kN*m   Mz,N,Rd = 205.13 kN*m   Vz,T,Rd = 777.65 kN
        Mb,Rd = 517.30 kN*m             Tt,Ed = 0.01 kN*m
                        Classe de la section = 1
--------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------
--------
       PARAMETRES DE DEVERSEMENT : 
z = 1.00        Mcr = 1015.74 kN*m      Courbe,LT - b   XLT = 0.83
Lcr,upp=6.00 m  Lam_LT = 0.77   fi,LT = 0.79    XLT,mod = 0.86
--------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------
--------
PARAMETRES DE FLAMBEMENT :
       en y :          en z : 
        kyy = 1.00              kzz = 1.00
--------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------
--------
FORMULES DE VERIFICATION : 
Contrôle de la résistance de la section :
N,Ed/Nc,Rd = 0.05 < 1.00   (6.2.4.(1))
My,Ed/My,c,Rd + Mz,Ed/Mz,c,Rd = 0.67 < 1.00   (6.2.5.(1))
Vy,Ed/Vy,T,Rd = 0.01 < 1.00   (6.2.6-7)
Vz,Ed/Vz,T,Rd = 0.14 < 1.00   (6.2.6-7)
Tau,ty,Ed/(fy/(sqrt(3)*gM0)) = 0.00 < 1.00   (6.2.6)
Tau,tz,Ed/(fy/(sqrt(3)*gM0)) = 0.00 < 1.00   (6.2.6)
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Contrôle de la stabilité globale de la barre :
My,Ed/Mb,Rd = 0.78 < 1.00   (6.3.2.1.(1))
N,Ed/(Xy*N,Rk/gM1) + kyy*My,Ed/(XLT*My,Rk/gM1) + kyz*Mz,Ed/(Mz,Rk/gM1) = 0.83 < 1.00   (6.3.3.(4))
N,Ed/(Xz*N,Rk/gM1) + kzy*My,Ed/(XLT*My,Rk/gM1) + kzz*Mz,Ed/(Mz,Rk/gM1) = 0.83 < 1.00   (6.3.3.(4))
--------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------
--------
Profil correct !!!

                



CALCUL DES STRUCTURES ACIER 
---------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------- 
NORME :   CM66 
TYPE D'ANALYSE :   Vérification des pièces 
---------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------- 
FAMILLE :        
PIECE :   3  Poutre_3 POINT :    COORDONNEE :    
---------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------- 

   PARAMETRES DE LA SECTION :  travers IPE 330 
ht=33.0 cm      
bf=16.0 cm  Ay=36.80 cm2  Az=24.75 cm2  Ax=62.61 cm2  
ea=0.8 cm  Iy=11766.90 cm4  Iz=788.14 cm4  Ix=25.70 cm4  
es=1.1 cm  Wely=713.15 cm3  Welz=98.52 cm3 
---------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------- 
DEPLACEMENTS LIMITES 

    Flèches   
uy = 0.0 cm  <  uy max = L/200.00 = 4.1 cm Vérifié 
Cas de charge décisif :   65 Neige cas I 
uz = 1.6 cm  <  uz max = L/200.00 = 4.1 cm Vérifié 
Cas de charge décisif :   65 Neige cas I 

    Déplacements  Non analysé 
---------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------- 
Profil correct !!! 
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CALCUL DES STRUCTURES ACIER
--------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------
--------
NORME :    EN 1993-1:2005,  Eurocode 3: Design of steel structures.
TYPE D'ANALYSE :   Vérification des pièces
--------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------
--------
FAMILLE :          
PIECE :   3  Poutre_3   POINT :   3     COORDONNEE :   x = 1.00 L = 8.14 m
--------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------
--------
CHARGEMENTS :
Cas de charge décisif :   65 Neige cas I
--------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------
--------
MATERIAU :
ACIER       fy = 235.00 MPa             
--------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------
--------
    PARAMETRES DE LA SECTION :  HEA 240
h=46.0 cm       gM0=1.00        gM1=1.00
b=24.0 cm       Ay=57.60 cm2    Az=32.70 cm2    Ax=121.99 cm2 
tw=0.8 cm       Iy=34939.11 cm4         Iz=4151.98 cm4  Ix=54.59 cm4 
tf=1.2 cm       Wply=1646.67 cm3        Wplz=351.73 cm3 
--------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------
--------
EFFORTS INTERNES ET RESISTANCES ULTIMES :
N,Ed = -51.50 kN        My,Ed = 113.90 kN*m     Mz,Ed = -0.85 kN*m      Vy,Ed = 36.08 kN
Nt,Rd = 2866.66 kN      My,pl,Rd = 386.97 kN*m  Mz,pl,Rd = 82.66 kN*m   Vy,T,Rd = 770.60 kN
        My,c,Rd = 386.97 kN*m   Mz,c,Rd = 82.66 kN*m    Vz,Ed = 20.79 kN
        My,N,Rd = 386.84 kN*m   Mz,N,Rd = 82.63 kN*m    Vz,T,Rd = 439.81 kN
        Mb,Rd = 144.28 kN*m             Tt,Ed = -0.13 kN*m
                        Classe de la section = 2
--------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------
--------
       PARAMETRES DE DEVERSEMENT : 
z = 1.00        Mcr = 162.30 kN*m       Courbe,LT - c   XLT = 0.37
Lcr,upp=8.14 m  Lam_LT = 1.54   fi,LT = 1.67    XLT,mod = 0.37
--------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------
--------
PARAMETRES DE FLAMBEMENT :
       en y :          en z : 
                        
--------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------
--------
FORMULES DE VERIFICATION : 
Contrôle de la résistance de la section :
N,Ed/Nt,Rd = 0.02 < 1.00   (6.2.3.(1))
My,Ed/My,c,Rd + Mz,Ed/Mz,c,Rd = 0.30 < 1.00   (6.2.5.(1))
(My,Ed/My,N,Rd)^ 2.00 + (Mz,Ed/Mz,N,Rd)^1.00 = 0.10 < 1.00   (6.2.9.1.(6))
Vy,Ed/Vy,T,Rd = 0.05 < 1.00   (6.2.6-7)
Vz,Ed/Vz,T,Rd = 0.05 < 1.00   (6.2.6-7)
Tau,ty,Ed/(fy/(sqrt(3)*gM0)) = 0.03 < 1.00   (6.2.6)
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Tau,tz,Ed/(fy/(sqrt(3)*gM0)) = 0.02 < 1.00   (6.2.6)
Contrôle de la stabilité globale de la barre :
My,Ed/Mb,Rd = 0.79 < 1.00   (6.3.2.1.(1))
--------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------
--------
Profil correct !!!
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Autodesk Robot Structural Analysis Professional 2010 
      Calcul de l'Encastrement Poutre-Poutre 
      NF P 22-430
      Ratio 
      0,90

      Général

      Assemblage N° :1
      Nom de l’assemblage :Poutre - poutre
      Noeud de la structure :5
      Barres de la structure :3, 4

      Géométrie

      Côté gauche

      Poutre

      Profilé :IPE 330
      Barre N° :3

      a =-169,4[Deg]Angle d'inclinaison
      hbl =330[mm]Hauteur de la section de la poutre
      bfbl =160[mm]Largeur de la section de la poutre
      twbl =8[mm]Epaisseur de l'âme de la section de la poutre
      tfbl =12[mm]Epaisseur de l'aile de la section de la poutre
      rbl =18[mm]Rayon de congé de la section de la poutre
      Abl =62,61[cm2]Aire de la section de la poutre
      Ixbl =11766,90[cm4]Moment d'inertie de la poutre

      Matériau :ACIER

      seb =235,00[MPa]Résistance

      Côté droite

      Poutre

      Profilé :IPE 330
      Barre N° :4

      a =-10,6[Deg]Angle d'inclinaison
      hbr =330[mm]Hauteur de la section de la poutre
      bfbr =160[mm]Largeur de la section de la poutre
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      twbr =8[mm]Epaisseur de l'âme de la section de la poutre
      tfbr =12[mm]Epaisseur de l'aile de la section de la poutre
      rbr =18[mm]Rayon de congé de la section de la poutre
      Abr =62,61[cm2]Aire de la section de la poutre
      Ixbr =11766,90[cm4]Moment d'inertie de la poutre

      Matériau :ACIER

      seb =235,00[MPa]Résistance

      Boulons

      d =16[mm]Diamètre du boulon
      Classe =10.9Classe du boulon
      Fb =84,15[kN]Résistance du boulon à la rupture
      nh =2Nombre de colonnes des boulons
      nv =5Nombre de rangéss des boulons
      h1 =54[mm]Pince premier boulon-extrémité supérieure de la platine d'about

      Ecartement ei =70;70 [mm]
      Entraxe pi =45;45;90;45 [mm]

      Platine

      hpr =686[mm]Hauteur de la platine
      bpr =160[mm]Largeur de la platine
      tpr =20[mm]Epaisseur de la platine

      Matériau :ACIER

      sepr =235,00[MPa]Résistance

      Jarret inférieur

      wrd =160[mm]Largeur de la platine
      tfrd =12[mm]Epaisseur de l'aile
      hrd =330[mm]Hauteur de la platine
      twrd =8[mm]Epaisseur de l'âme
      lrd =814[mm]Longueur de la platine
      ad =12,7[Deg]Angle d'inclinaison

      Matériau :ACIER

      sebu =235,00[MPa]Résistance

      Soudures d'angle

      aw =6[mm]Soudure âme
      af =9[mm]Soudure semelle
      afd =5[mm]Soudure horizontale
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      Efforts

      Cas :Calculs manuels

      My =-55,98[kN*m]Moment fléchissant
      Fz =-0,41[kN]Effort tranchant
      Fx =0,20[kN]Effort axial

      Résultats

      Distances de calcul

      Boulon N°Typea1a2a3a4a5a6a'1a'2a'3a'4a'5a'6ss1s2
      1Intérieurs      2331     45 
      2Centraux2331            68
      3Centraux2331            68
      4Centraux2331            45

      x =54[mm]Zone compriméex = es*Ö(b/ea)

      Efforts par boulon - Efforts par boulon - méthode plastique

      Boulon N°diFtFaFsFpFbFipi [%]
      125760,760,00743,9760,7684,15>54,66100,00
      221270,3759,4896,1470,3784,15>45,09100,00
      312270,3759,4896,1470,3784,15>25,94100,00
      47760,7639,6664,0960,7684,15>16,36100,00

      di– position du boulon
      Ft– effort transféré par la platine de l'élément aboutissant
      Fa– effort transféré par l'âme de l'élément aboutissant
      Fs– effort transféré par la soudure
      Fp– effort transféré par l'aile du porteur
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      Fb– effort transféré par le boulon
      Fi– effort sollicitant réel

      Fi £ min(Fti , Fsi, Fpi, Fbi)54,66 < 60,76vérifié(0,90)

      Traction des boulons

      1.25*Fimax/As £ sred|435,23| < 670,00vérifié(0,65)

      Action simultanée de l'effort de traction et de cisaillement dans le 
boulon

      Ö[Fimax2+2.36*Ti2]/As £ sred|348,18| < 670,00vérifié(0,52)

      T1 =0,04[kN]Effort tranchant dans le boulon
      Tb =68,31[kN]Résistance du boulon au cisaillement

      Effort tranchant[9.2.2.1]

      T1 £ Tb0,04 < 68,31vérifié(0,00)

      Vérification de la poutre

      Fres =283,71[kN]Effort de compressionFres = 2*SFi - 2*N

      Compression réduite de la semelle[9.2.2.2.2]

      Nc adm =535,26[kN]Résistance de la section de la poutreNcadm = Abc*se + 
      N*Abc/Ab

      Fres £ Nc adm283,71 < 535,26vérifié(0,53)

      Distances de calcul
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      Boulon N°Typea1a2a3a4a5a6a'1a'2a'3a'4a'5a'6ss1s2
      1Intérieurs      2331     45 
      2Centraux2331            68
      3Centraux2331            68
      4Centraux2331            45

      x =54[mm]Zone compriméex = es*Ö(b/ea)

      Efforts par boulon - Efforts par boulon - méthode plastique

      Boulon N°diFtFaFsFpFbFipi [%]
      125760,760,00743,9760,7684,15>54,66100,00
      221270,3759,4896,1470,3784,15>45,09100,00
      312270,3759,4896,1470,3784,15>25,94100,00
      47760,7639,6664,0960,7684,15>16,36100,00

      di– position du boulon
      Ft– effort transféré par la platine de l'élément aboutissant
      Fa– effort transféré par l'âme de l'élément aboutissant
      Fs– effort transféré par la soudure
      Fp– effort transféré par l'aile du porteur
      Fb– effort transféré par le boulon
      Fi– effort sollicitant réel

      Fi £ min(Fti , Fsi, Fpi, Fbi)54,66 < 60,76vérifié(0,90)

      Traction des boulons

      1.25*Fimax/As £ sred|435,23| < 670,00vérifié(0,65)

      Action simultanée de l'effort de traction et de cisaillement dans le 
boulon
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      Ö[Fimax2+2.36*Ti2]/As £ sred|348,18| < 670,00vérifié(0,52)

      T1 =0,04[kN]Effort tranchant dans le boulon
      Tb =68,31[kN]Résistance du boulon au cisaillement

      Effort tranchant[9.2.2.1]

      T1 £ Tb0,04 < 68,31vérifié(0,00)

      Vérification de la poutre

      Fres =283,71[kN]Effort de compressionFres = 2*SFi - 2*N

      Compression réduite de la semelle[9.2.2.2.2]

      Nc adm =535,26[kN]Résistance de la section de la poutreNcadm = Abc*se + 
      N*Abc/Ab

      Fres £ Nc adm283,71 < 535,26vérifié(0,53)

      Remarques

      Entraxe des boulons trop faible.45 [mm] < 54 [mm]

       
       

      Assemblage satisfaisant vis à vis de la NormeRatio0,90
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Autodesk Robot Structural Analysis Professional 2010 
      Calcul de l'Encastrement Poutre-Poutre 
      NF P 22-430
      Ratio 
      0,90

      Général

      Assemblage N° :1
      Nom de l’assemblage :Poutre - poutre
      Noeud de la structure :5
      Barres de la structure :3, 4

      Géométrie

      Côté gauche

      Poutre

      Profilé :IPE 330
      Barre N° :3

      a =-169,4[Deg]Angle d'inclinaison
      hbl =330[mm]Hauteur de la section de la poutre
      bfbl =160[mm]Largeur de la section de la poutre
      twbl =8[mm]Epaisseur de l'âme de la section de la poutre
      tfbl =12[mm]Epaisseur de l'aile de la section de la poutre
      rbl =18[mm]Rayon de congé de la section de la poutre
      Abl =62,61[cm2]Aire de la section de la poutre
      Ixbl =11766,90[cm4]Moment d'inertie de la poutre

      Matériau :ACIER

      seb =235,00[MPa]Résistance

      Côté droite

      Poutre

      Profilé :IPE 330
      Barre N° :4

      a =-10,6[Deg]Angle d'inclinaison
      hbr =330[mm]Hauteur de la section de la poutre
      bfbr =160[mm]Largeur de la section de la poutre
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      twbr =8[mm]Epaisseur de l'âme de la section de la poutre
      tfbr =12[mm]Epaisseur de l'aile de la section de la poutre
      rbr =18[mm]Rayon de congé de la section de la poutre
      Abr =62,61[cm2]Aire de la section de la poutre
      Ixbr =11766,90[cm4]Moment d'inertie de la poutre

      Matériau :ACIER

      seb =235,00[MPa]Résistance

      Boulons

      d =16[mm]Diamètre du boulon
      Classe =10.9Classe du boulon
      Fb =84,15[kN]Résistance du boulon à la rupture
      nh =2Nombre de colonnes des boulons
      nv =5Nombre de rangéss des boulons
      h1 =54[mm]Pince premier boulon-extrémité supérieure de la platine d'about

      Ecartement ei =70;70 [mm]
      Entraxe pi =45;45;90;45 [mm]

      Platine

      hpr =686[mm]Hauteur de la platine
      bpr =160[mm]Largeur de la platine
      tpr =20[mm]Epaisseur de la platine

      Matériau :ACIER

      sepr =235,00[MPa]Résistance

      Jarret inférieur

      wrd =160[mm]Largeur de la platine
      tfrd =12[mm]Epaisseur de l'aile
      hrd =330[mm]Hauteur de la platine
      twrd =8[mm]Epaisseur de l'âme
      lrd =814[mm]Longueur de la platine
      ad =12,7[Deg]Angle d'inclinaison

      Matériau :ACIER

      sebu =235,00[MPa]Résistance

      Soudures d'angle

      aw =6[mm]Soudure âme
      af =9[mm]Soudure semelle
      afd =5[mm]Soudure horizontale
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      Efforts

      Cas :65: Neige cas I

      My =-55,96[kN*m]Moment fléchissant
      Fz =-0,48[kN]Effort tranchant
      Fx =0,01[kN]Effort axial

      Résultats

      Distances de calcul

      Boulon N°Typea1a2a3a4a5a6a'1a'2a'3a'4a'5a'6ss1s2
      1Intérieurs      2331     45 
      2Centraux2331            68
      3Centraux2331            68
      4Centraux2331            45

      x =54[mm]Zone compriméex = es*Ö(b/ea)

      Efforts par boulon - Efforts par boulon - méthode plastique

      Boulon N°diFtFaFsFpFbFipi [%]
      125760,760,00743,9760,7684,15>54,63100,00
      221270,3759,4896,1470,3784,15>45,05100,00
      312270,3759,4896,1470,3784,15>25,91100,00
      47760,7639,6664,0960,7684,15>16,34100,00

      di– position du boulon
      Ft– effort transféré par la platine de l'élément aboutissant
      Fa– effort transféré par l'âme de l'élément aboutissant
      Fs– effort transféré par la soudure
      Fp– effort transféré par l'aile du porteur
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      Fb– effort transféré par le boulon
      Fi– effort sollicitant réel

      Fi £ min(Fti , Fsi, Fpi, Fbi)54,63 < 60,76vérifié(0,90)

      Traction des boulons

      1.25*Fimax/As £ sred|434,92| < 670,00vérifié(0,65)

      Action simultanée de l'effort de traction et de cisaillement dans le 
boulon

      Ö[Fimax2+2.36*Ti2]/As £ sred|347,94| < 670,00vérifié(0,52)

      T1 =0,05[kN]Effort tranchant dans le boulon
      Tb =68,31[kN]Résistance du boulon au cisaillement

      Effort tranchant[9.2.2.1]

      T1 £ Tb0,05 < 68,31vérifié(0,00)

      Vérification de la poutre

      Fres =283,84[kN]Effort de compressionFres = 2*SFi - 2*N

      Compression réduite de la semelle[9.2.2.2.2]

      Nc adm =535,19[kN]Résistance de la section de la poutreNcadm = Abc*se + 
      N*Abc/Ab

      Fres £ Nc adm283,84 < 535,19vérifié(0,53)

      Distances de calcul
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      Boulon N°Typea1a2a3a4a5a6a'1a'2a'3a'4a'5a'6ss1s2
      1Intérieurs      2331     45 
      2Centraux2331            68
      3Centraux2331            68
      4Centraux2331            45

      x =54[mm]Zone compriméex = es*Ö(b/ea)

      Efforts par boulon - Efforts par boulon - méthode plastique

      Boulon N°diFtFaFsFpFbFipi [%]
      125760,760,00743,9760,7684,15>54,63100,00
      221270,3759,4896,1470,3784,15>45,05100,00
      312270,3759,4896,1470,3784,15>25,91100,00
      47760,7639,6664,0960,7684,15>16,34100,00

      di– position du boulon
      Ft– effort transféré par la platine de l'élément aboutissant
      Fa– effort transféré par l'âme de l'élément aboutissant
      Fs– effort transféré par la soudure
      Fp– effort transféré par l'aile du porteur
      Fb– effort transféré par le boulon
      Fi– effort sollicitant réel

      Fi £ min(Fti , Fsi, Fpi, Fbi)54,63 < 60,76vérifié(0,90)

      Traction des boulons

      1.25*Fimax/As £ sred|434,92| < 670,00vérifié(0,65)

      Action simultanée de l'effort de traction et de cisaillement dans le 
boulon
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      Ö[Fimax2+2.36*Ti2]/As £ sred|347,94| < 670,00vérifié(0,52)

      T1 =0,05[kN]Effort tranchant dans le boulon
      Tb =68,31[kN]Résistance du boulon au cisaillement

      Effort tranchant[9.2.2.1]

      T1 £ Tb0,05 < 68,31vérifié(0,00)

      Vérification de la poutre

      Fres =283,84[kN]Effort de compressionFres = 2*SFi - 2*N

      Compression réduite de la semelle[9.2.2.2.2]

      Nc adm =535,19[kN]Résistance de la section de la poutreNcadm = Abc*se + 
      N*Abc/Ab

      Fres £ Nc adm283,84 < 535,19vérifié(0,53)

      Remarques

      Entraxe des boulons trop faible.45 [mm] < 54 [mm]

       
       

      Assemblage satisfaisant vis à vis de la NormeRatio0,90
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cÉâÜ vÉÇvÄâÜx 
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}tÅt|á vÉÅÑÄ¢àx Åt|á vËxáà àÉâ}ÉâÜá õ ÑtÜyt|ÜxA 

bÇ Çx átâÜt|à ÑÜ°àxÇwÜx Öâx vxààx °àâwx ÇÉâá Åxà {ÉÜá wx ÑÉÜà°x wx àÉâàxá w|yy|vâÄà°á wx Ät 

vÉÇáàÜâvà|ÉÇ Å°àtÄÄ|Öâx? Åt|á |Ä ÇËxÇ wxÅxâÜx Ñtá ÅÉ|Çá ÖâËxÄÄx ÇÉâá t ÑxÜÅ|á wË°ÄtÜz|Ü Äx 

v{tÅÑ wx ÇÉá vÉÇÇt|áátÇvxáA 

ctÜ t|ÄÄxâÜá? ÇÉâá ÑxÇáÉÇá Öâx Äx vÉÇàxÇâ wx vx ÑÜÉ}xà áxÜt|à wËtâàtÇà ÑÄâá ä|tuÄx Öâx á| ÉÇ 

ÑÉâät|à tÑÑÉÜàxÜ ÑÄâá á°ä¢ÜxÅxÇà wxá táÑxvàá á°vâÜ|à°? àxv{Ç|Öâx xà °vÉÇÉÅ|ÖâxA 

TätÇà wx vÄÉÜx ÇÉàÜx Å°ÅÉ|Üx? ÇÉâá àxÇÉÇá á|Çv¢ÜxÅxÇà õ à°ÅÉ|zÇxÜ ÇÉàÜx zÜtà|àâwx õ àÉâá 

vxâå Öâ| @ ÑÉâÜ Ät ÑÜ°ÑtÜtà|ÉÇ wx vx ÑÜÉ}xà @ ÉÇà u|xÇ äÉâÄâ ÇÉâá tÑÑÉÜàxÜ ÄxâÜá t|wxá xà vÉÇáx|ÄáA 
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