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1- INTRODUCTION o

i-1~ Préentation de 1'suvrage : .

Ce projet de fin d'études consiste & étudier et calculer 1les
alements résistants d'un batiments d'habitation. {R+#) a ossature
métalligque dont les dimensions en plan sont : '

‘"targeur = 10,49 m }

Longueutr = 25,70 m .

Hauteur = 16,33 m
1-2- Mode de construction

Une ossature poteaux/poutres dont tous les assemblages (noeuds)
sont articules est instable; un  effort horizontal faible
provoquerait son effondrement. Pour 1la rendre stable i1 faut 1a
contreventer; c'est-d4-dire rendre indeformables ﬁn nombre suffisant
de panneaux (un panneau est un cadre dont les quatre angles sont
articules). Troifs types de proledes permettent de s'ppposer 4 cette
déeformation .

- Le remplissage d'un panneau par un élément rigidefdans,édn-b]ah.
- Une triangulation intérieure du panneau par des‘barres Hroitéé.

~ Encastrements des poutres au poteaux.

1-3- Systéme de contreventemsnt :

a- Contreventement vertical asure par :

¥ Des palees de stabilité dans le sens transversél.

* Das portiques autostables dans le sens 10ngitudinal.‘

b- Contreventement horizontal assuré par : des planchers rigar&es
grace a leur grande inerties trgnsversa]e.

1-4- Plancher :

L'ossature métallique des planchers est essentiellement constituer -

par des petites poutres appelées so]ivés; disposées parallelement et
également espacées. Dans notre cas les solives pﬁennent appuis sur

les poutres, et sont espasés de 1,2 m sur lesquelles on met une tdle

e b b e s MR b et e S LR R SRR e



ondulée (TN40) qui sert comme coffrage pardg pour 1a.dalle en béton
armé du plancher. L'aeffet de non glissement entre la dalle en béton
armé et le métal est assuré par des connecteurs : ce type de
plancher est appelé plancher collaborant.

1-5- Excaliers

Notre batiment est réalise avec un seul type d'excaliers en béton

armé a 1'intérieaur.

1-6- Caractéristiques des matériaux . ' ,
" a- Aciers ‘ .
On utilise 1'acier - E 24 qui est le plus communement employé dans la
charpente du batiment. Sa limite inférieure d'elasticite est égale &
24 da N/mmz.
b- Béton : Pour les planchers et la fﬁndatioﬁ,,on utilise un dosage
de 350 KG/m  de ciment CPA 325.

|

2- EVALUATION DES CHARGES
2~1- Charges permanentes !
a Planchers courantS :

carrelage (2 cm) =—==-ceer-vemerroreeeeenaw) 40 da N/m=
Mortier de pose (1,5 cm) —----—--=—--——--2>35 da N/m&
Sa51e stabilise (3 €M) ==memeecmcemedcmeaa »54 da N/mz
Dalle béton armé (10 cm) ----~ e ——— ->250 da N/rﬁz
Tédle nervurée (TN4D) —-rommmmmm e r e 210 da N/rna
Faux plafond -—-—-=r-commoamemmme e »28 da N/m°
ClOISONS ——mm—mm e e e e e >S5S0 da N/ma
G = 477 da N/m"



b- Plancher terrasse

Protection gravillon (15/25 ep : 5 cm) --‘--r-----{_-)AB:O_'d"a‘ﬁﬁ:/‘mz
Etancheite multicauhe ~-rec-emmemm e ,--—--?)10'_'7‘;:Ia‘f-,'N/mz_
forme de pente (1 %) —————————-———-—----—----5-----:>21_0 da.‘-N/_-mz
Ispglation 'I1'-ege (4 CM) —mmmm e e >16 da N/n_uz
pure vapeur {polyane) + papier Craft ------c---- »5 c!s.i"N,a"ma

Dalle béton armé 8 €M ——-mm=wmeeoeoe e >200 da I\t/mz
Téle nervurée TNAQ —-—-—-comemecmccecme—iceea—-=>10 da N/m"
Faux plat and (placo plate) —————-——————‘————————523 da N/m2

G = 559 da N/m

Protestion en gravier
Etancheite mulii-couche
Isolation thermique! liepe 4cm

| Forme de pente 1% en beton
Pare vapowr
THS® o

;| Dalie en beton wmez $ cmy
==T: S 2 27 | Feuxplefond enplatre |

o TR SO



2-2- Surcharges d'exploitation

Plancher terrasse (inaccessible) —=—-=—-c-semecme—m »100 da N/m?
Plancher courant ——=r-——rm—— e m e — »150 da N/mz
Escaliers e memmmmmmm—mmme—————~_3250 da N/mz
Balcon ------ F—-j ——————————————————————— m—————— >350 da N/mz
Poids propre de l'acrotére (par mz de surface verticale,
(e = 5 cm; h = 50 cm; P = 2500 (kg/m)) —---> 125 da N/m".
éoids des murs extérieurs : {par m- de surface verticale).
* Briques creuses (e = 10 cm; 2 = 1100(kg/m3))-F—~->110 kgfmz
* briques creuses (e = 5 cm; 1100(kg/ma)¥h————> 70 kg/ﬁz
* Enduit de platre (e = 2 cm; P = 2000 (kg/m)) ---->-10 kg/m"
290 kg/m"

On prend un pourcentage de vide de 25 % on aura
Wr = 0,75.290
Wr = 217,5 (kg/m")

]

[

3- ETUDE AU VENT
3-1- Introduction :
Le vent est assimile a des forces statiquement appliquées a la
construction, |
L'etude au vent nous—permet de déterminer. les efforts: dies a4 1la
pression du vent a chaque niveau, & fin de 1les comparer aux efforts
sismiques,
3-2- Action globale die au vent :
a- Action globale dh vent est donnée par :
q = ¢© .Ks .Kh .5.C.B [Kg/mz] _
Avec q@ : pression dynamique de base qui depend de la région du lieu

v

d'implantation de la constructian.

i



V2
99 = T1630

2 .
Pour notre cas, g0 = 70 da N/m (region II},

z .
qo en da N/m et V en m/s

cas extreme qo x 1,75
* coaefficient de site : Ks
Site normal, Ks = 1 (NV6S 1.242)

* Effet de 1a hauteur au dessus du sol : Kh.

action du vent est une fonction de lattitude du bointl_étddie. par

rapport au sol environnant,
’ ' - H+18B
Pour 0. ¢ H< 500 m Kh = 2.5 = T80

or H = 16,33 m —-—---- > Kh = 1,124
* Effet de dimensions : &

Les pressions dynamigques de base s'exerg¢ant sur

un @élément de

construction peuvent étre affectées d'un coefficient de reduction S,

@ : Fonction QG 1a plus grande dimension exposée au
D'aprés NV 65 fig R II1 2 pour H =< 30 m, & = 0,70
* Coefficient de majovation dynamique f3

la période doscillation du batiment est donnée par

vent.

H
T = 0,09 —/—
J L

pour L = a = 25,7 ¢cm =~--> Ta = 0,29 ----> fa = 0,29

L=b=10,49 m ---> Tb = 0,45 ----> §b = 0,45
( £ : coefficient de repance) ‘
on prendra : ¥ = 0,45

T = 0,35

H = 16,33 m ¢ 30 m8 { & - 0,70
d'ou le coeffictent de majoration dynamique
cas normal : 3 = 28( 1 + & .v) = 0,81,
cas extreme : 3 = ( 0,5 + 8/2)y (1 + & .7y = 0,98.
mais 7 doit étre = 1 ------- > 1= 1.
* Coefficient d'action du vent : C (coefficients de pression)



b. Actions extérieures : ce
vent & Se

1

o
[o/]
[A]

3
1}
]
I
2
N—
-
o]
]
-
.

Face au vent : Ce = 0,8 : ¥V 0

Face sans vent : Ce = - ( 1,3 {o - 0,8) = - 0,5
vent & Sb
|
H
b = - 1'5
b
b --=> Fo =1
= 0,41
a
Face au vent ; Ce = + 0,8 ¥ 0
Face sans vent : Ce = -(1,3Ta - 0,8) = 0,5

c- Action intéerieures Ci

Tontes les parois ont une perméabilité » comprise entre‘s % at 35 %
|

ce qui donne le cas complexe de facades partiellement ouvertes, mais

on peut simplifier ce cas en 1'étudiant en cas fermés,

f:) sur pression : Ci = + 0,3, . J
depression : C. = - 0,3,



* Action globales C :

0,0 o,z 0,8
- ” .
5 ‘ °,3 I
1,1 .
—t—y —t et ——>0,80
0,8 > 0,3 0?5 > > 6,5 > ’
L { |
$,s Yo Y0
surpreesion int de o,5 depression int de -08
Vent
o,9 1,1 0,8
” ~ "
] | S -
£ 0,3 L, 02, > . > - —1>o,s
0,5 > = 0 0?5 o7 e, ‘ ‘ '
t | o
i,s i,z ri,i

Donc finalement la pression du vent est donnée par le

coeffici

Face au

Face sans 1e vent

ents

vent

qr

.

surprecaion int de ©v,® depreaesion int de -oa

= 70.
podar

face au vent normal

ql =
qt =

60,58
60,58

25,70
10,49

face sans vent normatl

g'l
q't

Face le
ql =
gt =

44,06
44,06

it

plus défavorable

25,70
10,49

1556,8 kg/ml
635,48 kg/ml

produit

1.124.0,7.1.1,1 = 60,58 kg / m
70.1.1,124.0,7.1.0,8 = 44.06 kg / m

1556,91 kg/ml
635,48 kg/ml

1132,34 kg/mt
462,19 kg/ml

des



Vent extreme '
2724,59 kg/ml
1112,09 kg/ml

qlex = q1.1;75
qtex = gqt.1,75

d- Forces résultantes concentries au niveau des §1anchora_:

pr = q.h avec h : différence de niveau entre étages,
h = 300 m pour ltes niveaux 1,2,3,4,
h =1,5+ 0,6 =2,1mpour le niveau terrasse. -

sens 1angitudina1':
Niveaux 1,2,3 et 4 : pr = 2724,59.3 = 8173,77 kg.
Niveau 5 : pr = 2724,59.2,1 = 5721,64 kg.

Sens transverssal ‘ ;
Niveaux 1,2,3 et 4 pr = 1112,09.3 = 3356.27 kg.

Niveau 5 : pr = 1112,09.2,1 = 2335,39 kg.
5721, 64—> 2335,39———>
8173,77——m> 3336,27 ' ~ >
8173, 77————>» 3338, 27——>
8173, 77— 3336, 27—————)>
8173, 77———> 3336,27T————>
177717 17177
Sens langitudinal sens trénsversql

4- ETUDE AU SEISME

4-1- Introduction .
Vue gque notre ouvrage se trouve dans une zdéne sismique (2zdne 1I1),
donc une étude sismique est nécessaire, afin que celui~ci soit concu

et realise de maniére 4 résister aux effets du secousses sismiques.



4-2- Méthode appliquée ]
Nos calculs seront effectués par Ta méthode de statique; car nous
vérifions toutes les conditions données par le (RPA 88}, a savoir

- R <45 m (zone I1) |

i

Forme en ﬁ]an du batiment est
* gimple
¥ gsymétrique
- Pas de décrochement ' - “ M
- la structure ne ﬁrésente pas plusieurs degrés de 1{bérté dans un
méme plan horizontal .pour chacune des dj}ections dtudides.
- la rigidité de deux niveaux sucessifs ne doit pas Jérier de plus

de 25 %, dans chaque direction.
4-3- Action sismique :

* Force sismique min{mum (Art 3-3-1) : .
Tout batiment sera congu et construit -'pour resisterf aux forces
sismiques horizontales totales agissantes non simultanement dans 1la
direction des axes Erincipaux de la .structure; conformément & 1la
formule

V = A.D.B.Q.W

a- coefficient A :
C'est un coeff{cient d'accelévation de zone ‘il dépend du groupe
. d'usage et de l1a zone sismique (cad, la région ou sera implantée 1a
construction). r )
ta valeur est donnée par le tabhleau (1) des (RPA 88)

Groupe d'usage (2) }

———————— > A = 0,15
Zone sismique {(I1)

b- Coefficient B :

Le facteur de comportement de 1a structure _

Depend de l1a structure et de l1a nature du contreventémeﬁf;

Nous avons une assatine métallique contre ventée par palées
B = 0,25. |



¢- Coefficient D ‘

c'est le facteur d'amplification dynamigque moyen, il est donné par
q=d

le tableau (4) des RPABB q =1 + Pq
=

oG Pg est 1a penalité, qui depend de 1'observation ou non du critére

de qualité q.

P : Critére de files porteuses (observe); P1 = 0
Pz : Surabandance en plan (observe); Pz = 0
P8 : Symétrie en plan -(observé); P3 = 0
P4« : Régularité en élévation (observe); P4 = 0

PS5 : Contrdole de la qualité des matériaux {(non observé);.Pﬁ =0, a5
Ps : Caontrdle de l1a qualité de 1la construction (non observé):P6=0,10
Q 1 + 0,0+ 0 +0 + 0,056 + 0,10,

Q

i

1,15 dans les deux directions.

-

4-4- Poid de 18 structure :
La valeur de W comprend la totalitée des charges permanentes et 20 %

des surcharges dexploitation article (3-2-1-3-5 RPA 88).

- Poids propre du plancher courant -------- > 477 kg/mz

~ Poids propre du plancher terrasse —------ > 559 ka/m

- Poids propre de lacrotére (par mde surface vertica1e)-;>125 kg/mz
- Surcharge du plancher courant ---~=--- > 150 kg/rn2

- Surcharge du plancher terrasse ------- > 100 kg/mz

. . 2 .
- Poids propre des murs extérieurs (par m de surface verticale en

tenant compte du pourcentage de vide 25 %) ------- > 217,5 kg/mz
- Surface totale d'un plancher 10,49 x 25,7 —-——-—=-=- > 269,86 mf
- Surface verticale de lacrotére 10,49 + 25,7).2.0,5-===~ > 36,19 mz

- Surface totale verticale des murs esterieurs

(10,49+25,7) .2:16,33 ——----m-c- > 1182 m

w =.[(47T + 0,2.150) * 4 + (559'+ 0,2.100)1.269,86 + 125.36,19
+ 217,5.1182 = 964,48 ¢t,



La force sismique "wvent", dans les deux directions
1 [

vV = 0,15. __“z*" .2.1, 15. 964,46 = 83,18 t;

v

83,18 t.

4-5- D1étr1bution verticale de 1a force siamique. :
Lla force latéraiea totale "V*" doit étre distribuer sur la h auteur de
la structure, selon les formules suivantes

(article 3.2.1.4 des RPA B88)

ig]
Vo= Ft + Z Lo
L=
0 ft est une force concentre au sommet ;| sa valaeur est

0,07 t.v s T » 0,75 sec
ft 9 " si T < 0.75 sec

Sans que cette force dépasse 0,25 V.

La partie restante de 1'effort horizontal "V deoit étre distribuée

sur la hauteur de la structure, suivant la formuies;

(v - FK) WK . RK

FK = '
iy
W i hi

i
FK : étant 1'efort horizontale au niveau K,
hi : est le niveau d'un plancher quelconque,
hKk : est le niveau d'un plancher considéreé.
Wk : sont les masses suposées concentréaes au niveau de chaque

plancher
W4 . : (447+0,2 .150).269,6 + 3(10,49 +'25,7).2.217,5

w4 = 183,91 t. ‘

Wl = W2 = w3 = w4 = 183,91 t.

W5 = (559 + 0,2.100) 269.6 + 125.36.19 + 3/2{(10.4% + 25,7)2x 217,5
w5 = 1B4, 24 . |

11



Dans notre cas : ft = 0

Les valeurs des forces FK sont identiques dans les deux sens

(voir tableau).

Niveau WK(t) | hK(m) ~ WK.hK | FK (t)
5 184,24 15,83 2 916,52 | 26,82
4 183, 91 12,83 -2 359,56 | ‘21,7
3 183,81 | . 9,83 1.807,83 | 186,63
2 183,91 6,83 1 256,10 11,55
1 183,91 3,83 704,37 | s.48
0 - - - | 0

W5 = 184,24 ¢t F§ =

26,82 t——> I

w4 = 183,81 ¢t Fa =-21.7‘t*f;—————)‘

l W3 = 183,91 t F3 = 16,63 t—— >¢
l w2 =-183,91 ¢t F2 = 11,55 t-= N
w1l = 183,91 t F1 = 6,48 t — >I
Iy YRR R
Masses au niveau de chaque Forces au niveau de
plancher chahue plancher

4-6- Conc1usioﬁ

Si on compare les forces du seisme et celle du vent, on constate que
le seisme produit des efforts plus importants que 1e vent, donc ces
afforts seront prix seuls dans le calcul:.pour les sollicitations du

zéme genre.



4-7- Distribution horizontale des forces sismiques :

Dans les deux directions <ce sont 1les bort{ques ‘(autostab1es,
contreventes) qui reprendront les forces sismiqdég la force sismique
horizontale (FK) appiiquée au niveau (K}, sefa. Idonp distribuée A&
ses éléments de cantreventement,

Pro portionnellement & leur rigiditées (article (3.2.1.5 RPA 88);

(V) ‘ ' (V)
. . . Ri Rt
Sens largitudinale : fix = FKX . + ex.Yi
z R-L( ) . ‘ RiE
Rt (t) Ri (t)
Sens transversal fiy = FKy - : + ey. xt -
2 Rt (t) Ri8

Dans le chapitre suivant (prédimensionnement), les forces sismiques

dans chaque portique autostable, sont obtenues, a opriori, en

divisant les forces FK & chagque niveau par "8”;'par cantre pour les

portiques contrerente les forces sismiques sont obtenues en divisant
les forces FK a chagque niveau par "2". ‘

La majoration des forces sismiques, dide & la torsjon. horizontale

resultante de 1'exehtricjté entre le centre de masse et le centre de
ignorée a ce stade de calcul

~torsion, est {predimensionnement).

Voir tableau ci-dessous

Niveau 1 2 3 4 ' S
. . . ‘
F1‘3(+) 0,81 1,444 2,0787 2,7125. |3,3525
3
Fi® 1+) 3,24 5,775 8,315 10,85 13,41

Dans un chapitre ultérieur {vérifications) nous reviendrons pour

distribution horizontale exacte

compte cette fois-ci,

horiz

centre de torsion.

ontale,

majoration

des

forces

1'exentricité entre 1le

13

sismiqu

provoqueée p

centre de

es, en
ar la

masse




* Condition de résistance :

Mmoo x W'lz
a:—‘:v—;(-—-———-— < &e or Mmax = 5
W = 4/3 WG + 3/2 Wq
W = 413.670,8 + 312.120 = 1074.4 kg/ml
o Mmax_ w.]
w = 2 - 8 2
1074,4.10 2. (400)> .
Wx = 14 jz( ) . 89,53 cm
8.24.10
Ix 2 160,85 cm® (condition de fléche)

Finalement s . ‘
Wx Z 89,53 c¢m (condition de résistance)

- : Ix = 1317‘cm‘ ;
. 4
On c¢hoisit un IPE 180 Wx = 146 cm

C'est la condition de résistance qui damine.
b; Plancher courant: '
Avec les mémes étapes de calcul on trouvera:
Ix% 214,28 cm: condition de fléche

WxZ 101,53 cma; condition de résistance

C'est 1a condition de résistance qui domine;

Ix = 1317 Cm‘
On choisit un IPE 180 Wx = 146 cm®

Conclusion

Solives du plancher terrasse IPE180
Solives du pIanéher courant IPE180

LS



5-3- Portigues autostables :

Pour cette structure, on a huit portiques autdstgbles, dans 1e sSens
langitudinal, pour que le deéeplacement du 'dgrnier aéatage gsoit
inférieur au déplacement admis#ible, puisque la hauteur du portique
est plus grande que sa targeur; ce qui favorise hn déplacement
important pour des forces seismiques (horizgnta1as faibles) et aussi
pour que la contrainte dans le poteau interMéqiairé é la base, soit
inférieure a oo, ' '. ' | ' _

Donc, la force seismique, qui ravigntié‘qhadﬁe.borquue‘ autostable,
représente le huitiéme de la force sismique obtehqthde 1'étude
sismigque, multiplie par 1,25 (d'aprés RPABBB.'

VK est 1'effort tranchant, a la base du; poteau, & chaque niveau K.

Niveau © FK(t) . VK (t)

5 4,19 -

4 3,39 S 4,18

3 2,6 ' 7,58

2 1,805 |0 10,18

1 1,0125 13,98

0 3 - _ 12,9975

F i

R N N o

(Fertes sisniques) Efferts Tranchants Pertigue auts-stable

16



Pour prédimensionner portique,

Method”; cette méthode

ce on

"portal est

autostable (poteaux, poutres travail

17

utilise

appliquée

A

la méhods, dite

pour les ‘portiquas

en flexion).

Lt £

Dans cette méthode, on suppose que 1es points d'inflexion (points
des moment nuls), sans charges horizontales, sont au milieu des
élements. - ‘
On d'étache un trancon (i) (fig 1)
LR i EX
3 . £ 3
J 1 A1 I i) I
T Lt 4 ™ 1
l % ] e f e ] i
xi ni [} ] ni
. Fig 1) . e ,
(X1 + X2).2 = FiL = wvi :
L1 ["
d'aprés la (fig2), on prend z M/P :
Xt h - Xa 1/2 = 0o -=> X2 = Xa 1/2h Y BT
., or T = 1,2h " =-=--> X4 ='0,6 x 3 Fig B
d'aprés 1a (fig 3) on, prend 2 M/P ' )
Xzh - X271 = 0 g
————— > X2 = Xa 1/h’ ===> X2 = 1,2 Xa
X2 = 1,2 .
x 3 L > Xz = 2 x 1 l«,,, I
Xt = 0,6 x 3 -
. Vi
X1+ X2) .2 = Vi -———- 1 1 = Wi =
( ) Vi > (Xt + 2X1).2 = Vi x4 5 | Tl N
Vi rig
2 =
X 3 i .
Le déplacement relatif d'étage, peut étre déterminer d'aprés 1la
formule
A = ﬁ A N
e € 89yt X1 h A A
Ag & ——— Ag = —————
Avec ac 12 E1C ' g 12 Elg
Ou e \
- X effort de cisaillement dans un poteau <: >> L"
- h Hauteur d'étage \\\ ‘ /// ‘
g



- 1c : Moment dinertie du poteau

- 19 Moment finertie de la poutre

-1 la partie de la poutre

- Ae département relatif d'étage

- Ag contribution du poteau au déplacement relatif d'etage
- Ag .-contribution'du poutre au dépiacement relatif d'étage

Acouse de l1a grande flexibilité des portiques autostables, nous

utiliserons un critére de déformation, pour le prédimensionnement
2

X h1

12 Elg

2
Xh
12 Elc

Ae [a7.

[ 1 = 0,0075 h (article 3.2.1.7 RPABS)

lLa procedure de calcul consiste, a selectionner un poteau, puis

d'aprés la formule précédente de 1la limitation du déplacement
retatif d'étage, on sélectionnes la poutre. | ?
Exemple de calcul, des efforts tranchants, dans les éléments du
prortique z Fi |
Vi
Niveau 1 Xe = 3 = 3 ----> X2 = 4,3325 ¢t.
Xz -
or X2 = s = 2,16627.
Xa = 3,6124 t.
Pour le reste des calculs, voir tableau ci-dessous

Niveau |T dans les poteaux T dans les poteaux T dans les
intermédiaire xz2(t) derive x1(t) poutre Xa(t)
5° 1,3966 0,6983 11,1639
4 2,5267 1,2633 2,1055
3 3,393 1,6967 . 2,8278
2 3,985 1,.98975 3,3290
1 4,3325 2,16862 3,6104
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Calcul des moments de renversement, aux différents' niveaux par
rapport aux points d'inflexion des poteaux;

Pour cela voir le tableau ci-apres.

Exemple de calcul, du moment de renversement, & mi-hauteur du poteau

de base _
Mrenr = F5.1.S.9 + F4 x 1,5 x 7T + F3.1,5.5 + F2.1.5.3 +F1 x 1,5.1
Mrenv = 121,301 tm -
Niveau |FK(t) |mi-hauteur d'étade h*| FK.h® Mren/(t.m)

5 4,19 /. _ / /|

4 3,39 | 1,5 6,285 | 6,285

3 2,6 1,5 5,085 | 23,94

2 1,805 1,5 '_, 3.9 50,56

1 1,0125 1.5 2,707 83,827

0 - / 1,519 121,301

Exemple de calcul, des éléments du portique autostable (poteaux,
poutres) ' ,
Les poteaux sont calculés en fléxion composée et les poutres en

flexion simple.

5-3-1- Poteaux

Poteaux intermédiaires a la base

NG = 559.3,6.3 + 477.3,6.3.4 + 125.3,6.0,5
NG = 26,87 t.
Ng = (100 + 4.150).3,6.3 = 7.56 t

(La dégression de charge n'est pas a4 considérer, car le batiment est
d'une hauteur fa}b1e),

- Calcul de NE

Le moment de renversement, 4 ce niveau, est équi]jbre par uJn coupe -
de forus, développé, dans le poteau drive (NE=0 pour Eun poteau

interne diare),

19



Mf = 0

Fi.10,8 = Mrenv

121,301

Ft=""10.8

Fr* = 11,23 t (pour le poteau de rive)

Dans notre cas, pour poteau intermédiaire, Fa = 0

MG = 0 :

MQ = 0 } Négligeable devant ME.

ME = X2.h/2 = 4,3325.1,5

ME = 6,499 t.m '

Avec la combinaisaon (G+Q+1,2E)}

On oura

N = NG + NQ + 1,2 NE

N = 26,87 + 7,5 + 1,2.0 = 34,43 t

M =MG + Mg + 1,2 ME = 0 + 0 + 1,2.6,449

M = 7,799 t.m.

Donc, le poteau intermédiaire 4 1a base, est sollicité en
compose, sans : M = 7,789 t.m; N = 34,43 t.

On choisit un poteau : HEB220 A = 91 cm: Ix = 891 cm®
Wx = 736 cm’ Iy = 28B43 cm® '

5-3-2- Poutres : o
La poutre est sélectionnées, d'aprés 1a formule
xh° Th

= E -
De 12 €Elc * 12 E1g = °:0075 h = 2,25 cm

=
x1 h -

)
xh
12 E [?,25 _TE_EE;;J

Ig =

20
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4.3325.3,6 .10 (300).10"

v

Ig

4,3325 (300)° 10°

12.21.10° | 2,25 -

12.10° .21.8091

1g = 3323 cm"
On cheoisit : IPE 360 Ix = 16270 cm‘ Wx

5-3-1-1- Vérification du poteau :
Longueur de flambement dans le plan (X
telles que

1fy = 1o = 3 cm = 300 cm. .
Longueur de flambement dans le plan (Y -
parfaitement encastre, et la longueur de

la formule

90

X): les liaisons

9):

flambement est

T fx 1/’1,(—:» + 2,4(KA + Kb) + 1,1. KA.KB
= KA + KB + 5,5. KA. KB
10
Lextrémité A est articulé d'ou KA = 0, et
1f v// 1,86 + 2,4 x KB
o = KB
RBH I
avec KB = 0N+ RBA + RBC & R’ =
16270 8091
RBH = *"EEE— = 4?,44; RBA = RBC ='"jiﬁr—'
1f = 1,16710 = 7,26 cm.

21

i )"'"'{ B

4 cm, Iy = 1043 cm'

le poteau n'est

sont

pas

donnée par

c
¢-—-- HEB220
B - H
‘(=== HEB220
A
{7
226,97 —~--> KB = 0,46



Ellancement maximal : L -

Amar = max (Ax, Ay}
1¢ 7,26 x 10°
An= T = 14.6 = 49,7
1f 300
Ay= _T;_— = *—gfga = 53,66
Ay>Ax ---> 1le flambement est a craindre dans le plan

perpendiculaire au plan de la flexion; plan ( X - X)

n°E 3,14°.21000
o = = =
‘ Ay ® (53,66)° e
N 34,43 x 10 _ .
o = A = 72 .7 = 4,73 (An N/mm )
ok 71,91
M = oo = 2 61 = 27,55
o= 1
Ki = —1I—:—?T3 = 1,011
H o+ 0,25
Kf = b - 1.3 ° 1,059
M
La contrainte de flexion : of = Wx
7.799.10° .
of = “904 8,627 da N/ nmm

K.o + KF . ©f = 1,011 . 4,73 + 1,059.8,27 = 13,92 daN/mm"

K.o + KE.of = 13,92 < oo (24 da N/mm ) ok
5-3-2-1- Vérification de 1a poutre

Poutre intermédiaire du niveau 1 ‘
Ot = 217.5.3.10° = 0,6525 (t/m1): mur extérieur seulement
Qr = 477,3_10m3 = 1,431 (t)/ml; plancher courant.

q =M + Q2 = 2,0835 t/ml

22



=
Po'teau del Pobeau. . Pote:au de tgg}&a&im\
Trye » T1¥Ye '
1 8 3 8 Poteau
13,435 26,87 8,28 16,56 =
3,78 7,56 2,16 4,32 F3 = @
_ T E
11,23 0 4,68 0 T2
5 |8 E
2,1662 - 1,6967 - ot S
- o
- B
- 4,3325 - 3,303 3]
ME=x1h/2
3,249 6,499 2,545 5,0895 ,2h//3
(p -] S:
30,69 34,43 16,06 20,88 z SBE
+=0
. IgE
3,899 7,799 3,054 8,107 = |
HEB 220 | HEB 220 | HEA 220 | HEA 220 | Choix du
profil
4,77 4,73 2,5 3,25 v
ontrainte
7,57 8,627 5,93 11,86 V2
322,68 948 208,34 924,48 | M(x) a{nbem-
n
34,22 36,9 36,03 39,18 | Ax lan Y-Y
300 300 300 300 g  [ambem-
S lan X-X
53,66 53,66 60,24 60,24 <
1,006 1,011 1,005 108 | 2 -
1,029 1,059 1,026 1,031 ds - |finement
dnN/mm? |A nN/mm2 d oN/mm3 wammzl Kgfmf<_ resistance
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o 2 op
[ o o [ (&) g
g
' B
26 27 28 29 30 §
43325 3,995 3,303 2,5267 1,3068 I
. , g{'u
HEB 220 | HEB 220 | HEA 220 HEA 220 HEA220 | B2
BZ
g&
8091 8091 5410 6410 5410 g
§R®
3323 2984,6 2764 18588 o099t [R5
' &
=
[PE 360 | IPE 360 - | IPE 360 IPE 360 IPE 360 .:g
g
=
52
3,6104 3,3290 2,8278 2,055 1,1639 8
2,25 2.25 2,25 2.25 2,25 g =B
St B 2.
x| GE
0.45 0.45 0.45 0.45 0.3 e | T8
6.5 8,0 5,08 3,79 200 “;,.5..
o
, bombinaison
9,2 8.7 7,19 6.49 4.2 B Q4E
10,18 9,62 8,62 7,18 4,65 o [t
10,18<2¢ | 9,82<24 8,62<24 748<24 | 4.85<24 é
0,195 0,195 0,195 0,196 0,195 -
8
0,195<0,66| 0,196< 0,68 | 0,195 < 0,66 | 0,195 < 0,88] 0,(95 < 0,66 | &
ong
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Portique autostable

Portiques 2. 3. 4., 5. 6 et 7
Ces portiques seront concus et calculés pour reprendre uniquement
les charges verticales (poutres articuléees aux potqaux)} ‘8§Nns

caombinaison des CM66.

Pautres
Elles sont chargées de la méme maniére gue les soIiVes; donc elles
sont identiques 4 celle-c¢i (IPE 180).

Poteaux

Ce sont les mémes poteaux que pour les portiques précédents, 1ils

appartiennent aussi aux portiques autostables.

o PE 180  IPE 180 PR 190 ,
P\ L 380] IPE 380 FE 580 g
o\
E PR 180| IPE 180 IPE 180 E
P PE 180 IPE 180 IPE 180 g’,
g o2
(= =]
/m PPE 180 IPE 180 IPE 180 . e
= ,
5]
- =
T
144 i 26"' XN



4
et
5-4- Palées de contreventement :
On a trouveé précédemment les résultats suivants, pour chaque palee

de contreventement

NIVEAU FK(t) VK (t)
5 | 13, 41 -
4 10,85 13, 41
3 8,315 24,26
2 5,775 “32}57§
1 . 3,24 38,35
0 - . 41,59-

Le type de contreventement choisi, est eh forme,de‘(X),
Tableau donnant les moments de renversement, a chaque niveau & la

base, de chaque poteau

NIVEAU |VK(t) |HAUTEUR VK.h MOMENT Of RENVERSEMENT (t.m)
D'ETAGE h(m)
5 / / | / : / | |
3 . .
4 13,41 40,23 : 40,23
3 :
3 10,85 - 32,55 72,78
3
2 8,315 : 24,944 . 87,724
3
1 5,775 417,324 115,048
3
0 3,24 —7 ‘9,724 - 124,772

Le moment de renversement doit résister, aux charges permanentes,
des baies contreventes. '
11 faut veérifier que le moment résistant (MR), est supérieur au

égal, au moment de renversement {(Mrenv) (MR ? Mrérvj.
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"4 i——m-l

tes potaux des files B, C,D, et F, sonf idendiquement chargeées,

Planchés terrasses Do ——— > 559 x 4.1,8 ='4.0248 t
{(04) planches courants Pow=====> 4.477.4.1,8 = 13,7376 t
remplissage ‘ e > 217,5.4.15 = 13,05 t

‘ 1t

poids de 1a fondation estim a = ETTE?_?
d'ou, NB = NC = ND = NE = 31,81 t

On prenant le moment, par rapport au point (E)

MR = ND.4 + N&G. 68 + NB.10
MR = 31,81 (4 + 6 + 10) = 636,25 t.m
MR = 636,25 t.m > Mrenv = 124,772 t.m;

Donc 1a stabilité au renversement est vérifide.

5-4-1- Calcul des efforts :

1= Soua chargemant horizontal :

Chaque baie prend la moitie de 1l1a force seismique, appliquée
1'étage considéré, multiplié par 1,25 d'aprés RPABS.

Or, on a synmetrie dans. la structure: -

(Fig (1)), donc iT suffit d'étudier la preémiére parfie:
(Fig(II)), et cette derniédre est équivalente au systéme de 1a
(fig (II1)).
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On a opté pour cette soclution, puisgque le systémg de l1a

fig(I1), est

un sgystéme hyperstatique, et pour chgque noeud :eﬁ .minimum, on =&

deux équations avec trois inconnus.

Le chargement est antisymetrique {( par rapport af]'axe, de symétrie

du systéme); donc les efforts axiaux dans les éiéments

sont antisymétriques.

Pour d'éterminer ces efforts, on utilise la méthode des:

Signe -~ compression

Signe + traction, A
On détermine les efforts dans le systéeme (a), ot déna
(b), puis on prend le cas le plus défavorable poﬁr' les
les poutres. |

Exemple de calculs (systéme a)

4

tg(8) = 3 = 1,33 + &8 = 53,13
Noued 6
N25
8,381 =~ l >
N5
NG = 0 )
N25 = -8,381 t.

39

symétriques

noeuds;

le systéme
poteaux et



.30

6,781
5,497
- 3,400
2,028
Revud 12 H23+M19 sindzd Hi%s + 10,476 ¢
- E10+H1% cos®x0 MiOn =4,284 ¢

Mie

[ L

Tous les efforts dans les différents éléments seront déterminés

la méme maniére (voir tabeau ci-aprés).

30
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Si le seisme change de sens; ce qui va changer dang ce tableau. X est le signe des efforts
l'intensgite reste la meme. '

Efforts (tonnes)
| etage RDC ler | 2 eme | 3 eme - 4 eme
iagonald 11 12 13 | 14 15 16 17 | 18 19 | 20
33,835(-33,835 |31,199 | -31,199 26,501 |-26,501 (19,7368 |-19,736 | 10,91 | -1091
poteaux |1 | 6 |2 | 7 3 |8 Ja4a |9 |5 |10
Ir8.219(-78,219 | 58,559 —56.559 36,588 |-36,586 | 19,62 |-19,62 | 6,984 | -6,984
21 f 22 23 23 24
poutres | ™ or 993 ~23,969 -20,359 -15,162 - -8,381
8381
5 25~ 10
1 .
6.781_____, 9
4 = 9
5,197 > 17
g 3 23 - 8
15 |
3,609 . )
22 .
: 5 |7
2,025 —»
' 21
1 T 8
Ve 7

31.



§-5- Dimensionnement des éléments

5-8%-1- Diagonales »

Toutes les dfagona]es seront dimensionnées a4 1a tractions, vue le
type de contreventement choisi en (X), 1les diagonales d'un méme
d4tage sont identiques. ‘ '
Le systéme étudié est hyperstatique, donc, pour facﬁTiter le. calcul
sans exageratiocn, on néglige a priori, pour 1le prédimenhionnemqnt.
les efforts dans 1les barres horizontales interméediaires “éans
1'action de (G +'Q). car généralement 1'effort normal dans les
barres horizontales &u aux charges vertica1e§. est trés petit; Ja

combinaison utilisée est : G + Q + E.

Exemple de calcul

&
Les diagonales du 4 me étage sont 19 et 20
N=0+024+ 10,91 t = 10,91 t

On choisit une double corniére B0 x 80 x 8 { A =.21,02 cm’}.

N 10,91

2
o= A =21.02 = 5,19 da N/mm

@ = 5,19 < 24 da N/mmz.

Toutes les diagonales seront calculées de la méme maniére

(voir tableau ci-dessous).

Etage diagonales]| N{t) sans] choix des] @=N/A 2 Vérification
G+Q+E corniéres| da N/mm ricra
RDC 11 33,835 80x90x9 12,63 |12,53 ¢ 24da N/mm
er L z
1 13 31,199 80x90x9 11,85 [11,65 < 24da N/mm
2*™"* 15 26,501 80x80x8 12,81 [12,61 ¢ 24da N/mm
Y - ' 2
3®me 17 19,736  |80x80x8 9,39 (9,39 ¢ 24 da N/mm
4a*"® 19 10,91 80x80x8 5,19 |5,19 ¢ 24 da N/mm

3




5-5~2- Poteaux : Ce sont les mémes poteaux que pour les portiques
autostables précedents 'poteaux de rive), avec la vérification de
ces potéaux aux efforts de compression sans la combindison G+Q+E.
Poteau 8 : HEB 220 - A = 91 cm; ix = 9,43 cm.
N = NG + NQ + NE iy = 5,59 em. ‘
NG = 559 [1,81 (211)1 + 125.0,5 (2+1) + 477.1,8(2+1).4

"4+ 217.5. 3(2+1).4 = 21,34 t.
Ng = 100 [1,81(2+1}) + 150. 1,8(2+1).4 = 3,78 t.
N =21,34 t + 3,78 t + 78,219 = 103,34 t.

N 103,34.10 . 2
R Barell 91 = 11,35 da N/mm .
1fy 300 ' .
A= o = 5se T 53.87 - K= 1,14,
K = 12,94¢ce = 24 da N/mm" .

c'est vérifie. : , :

Poteau 8 : HEA 220, A = 64,3 om , ix = 9,17 em, iy = 5,51
N = 36,586 + 12,27 + 2,16 = 51,02 t. J

2
o . 21192 40 = 7,03 da N/mn’ .
64,3
1fy 300 :
A = = = - =
o 557 - 54.45 > K = 1,144,

24 da N/mmz.

c'est vérif{é.

K = 9,08 ¢ ve

5-5-3~- Poutres :

Les barres horizontales d'un méme niveau, sont identiques; El'les
sont dimensionnées 4 la flexion composée

Exemple de calcul

La barre du 1 niveau est : "21", _

On dimensionne 1la barre 21, an prenant. (N) comme effort de
compression sans (G+Q+E). |

i50 - 0,6 = 0,08 t/ml

477.0,8 + 217,5 - 3 = 0,939 t/ml,

pq
pG
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p = pq + pG = 1,029 t/m]

M = = 2,058 t.m

N = 25,99 + 0 + 0 = 25,99 t

25,99 t
2,058 t.m

v
—
zTZ
ko

i

On choisit : IPE 200 { A

N 25,99.10 2
o = A = 285 = 9,12 da N/mm
1fx 400
A= T x = 8.26 = 48,43
nE , .
ak = = 88,38 da N/mm
2
A
oK
p= = 9,69
H -1
Kt = i-1.3 " 1,036
H+0,25
Kf = 1.3 = 1,185
Y
M 2,058 = 10 -
of = wx = 194 = 10,61 da N/mm

28,5 cmz, ix = 8,26 cm, Wx

Kirer+ Kfof = 1,038 - 9,12 + 1,185 - 10,61 = 22.02'( 24 da N/mm

ainsi tes deux barres horizantales du niveau 1, seront

(IPE.200) .

34

'identiques



Toutes les barres seront dimensionnées de l1a méme maniére Jf(yoir

s

tableau ci-dessous). ,

NIVEAU > 1 2 | a3 4 5
Numéro de la barre 21 22 23 | 24 | 25
Effort de compression (t) 25,993|23,969 20,359 |15,162| 8,381
Moment de flexion (t.m) 2,058 2,058 | 2,058 |2,058 {0,916
Choix de la poutre IPE 200 |IPE 200|IPE 200} IPE 180 IPE 180
o compression da N/mm’ | 9,12 8,41 | 7,14 6,34 | 3,51
Kt 1,185 1,168 [1,14 ]1,158 |1,081
of da N/mm \ 10,61 [10.81 l10,6i ‘|14,09 6,27
Kio+Kfo f < oo [22,02<24 |21,07 |18.,43 |22,81 10,34 |
<24 | < 24 < 24] < 24
4
IPELIBD
L

Pottique contrevente

_(Se’nfs transversal)

SN

77
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. 8- PLANCHERS : ‘ ‘ ' .
86-1- Méthode appliquée (Méthode forfaitaire) :
Conditiaon d'app1ica{ion de 1a méthode

- <
La charge d'exploitation (surcharge) QB = Min {ZG; 500 N/nl}

- Elément fléchie sans les bharges, rapidement variable dans 1le
temps et Ves postitions. Py
-~ Dalle calculée en fléction (0,B { Pz < 1,25 ), dan; un seul sens,
1x
cad que le rapport "_T;“_ = 0,4.

- Les moments gquadratique dans les section transversalle, sont les
mémes entravée (la poutre présente 1la méme‘sqction}..‘ .

- Les portées successives sont dans un rapport, compris entre 0,8 et
1,25, '

- La fissuration est considérée non préjudiciable, & 1l1a te nue du

béton armé, et a cette de ces revetements.

8-2- Plancher d'étage courant :

Charge permanente : G = 477 da N/ml

Surcharge :'P = 150 da N/ml

Panneau de dalle : (I x 1¥) = (1,2 mx 1/m) ‘

Epaisseur dalle : 10 cm (BA) '
Tx 1,2

P =T s T =0,3 < 0,4;

Donc la dalle travaille dans le sens de la plus -petite portée 1Ix,
les efforts seront donc, déterminés par la méthode forfaitaire, car
les conditions d'application sont remplis.

ax = 1,356 + 1,5Q '

Qx = 1.35.477 + 1,5.150 = 868,95 da N/ml.

Nous calculerons, une bande de 1 m de largeur.

»
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Plancher mixte Acier-Beton

*Dalle en Beton Armee= 1 Ocm

Poutrelle Metallque IPE
___Colffrage en TN40

Les moments, en travée est en appui, doivent veéerifier

MW + Me -
Mt x + [ 2 1,25 Mo

 9.3Mc  0,3Mc 0,3Ne g,SMe O,5Me O0.3Ks o

. 0,93Me 0,65Me 0,63Ms 0,63Ms 0,63Me O,65Me 0,9IMe
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qx. 1x= e
Mo = —*——E—* = 118,26 m.da N
En travée derive ~~-> Mt = 0,93 Mo = 109,98 .m.da N
En travée intermediaire ---> Mt = 0,65 Mo = 76,87 m.da N
En appui -=-=> Ma = 0,5 Mo = 59,13 m.da N.

8-2~1~ Calcul de la section darmatures :
La dalle ayant 10 cm d'épaisseur, le diamétre maximal des barres a
utiliser sera

ht |
¢ =~ --->¢ = 10 mm.

Les armatures peuvent étre placées & 2 cm’ de 1la paroi- (enrobage) -

d'ou : Hauteur utile h = 8 cm.
M 7 _ j 2
A 7 oa avec 7Z a h. a 2400 da N/pp ;

t

La section d'acier, en travée derive : A = 0,85 ém?‘?
La section d'acier, en travée intermédiaire : A = O;QB‘cmz
La section d'acier, en appui intermédiaire A = 0.35-cm:
La section des armatures de répartition c’'est a dire pardlléles aux
grandes cotés, par unite de Jlargueur, doit étre, au moins égale au
quart de la section des armatures principaltes, c¢c'est & dire
paralléles aux petits cotés, par unité de longueur.

( B A 68) (Art 57)

Ax
Ay = *_;——— ; Section minimum.
. 2
en rive : Ay = 0,16 cm

Intermédiaire : Ay = 0,12 cm=
2
en appui : Ay = 0,09 cm

- . © emar e mmm et rae fm e e e e —



- 8-2-2- Effbrt tranchant isostatique

Tx
To = gq — s = 394,2 da N.
, T
Vbrificat{on cisaillement : Tmax = *;;”T—;

avec 1,1T7o = 433,62 da N.

bo = 100 ¢m zZ = 8 h = 7 em.
. 433,62 _ 2
Tmax = 100.7 = 0,619 da N/ecm < 1,15 b

Donc., l1a dalle peut‘ne,pas comporter darmatures fran9v3r531as;
8~-2-3- Espacement armatures :
Suivant la direction’'1a plus sollicite (ix) :1x < {SN, 33 cm}= 24 cm

Sujvant la direction perpendiculaire (1y) : Ty = {4h, 45 cm} = 32 cm

86-2-3- Choix du ferraillage
D'aprés les résulitats de section d'aciers. Obtenus, il serait plus

judicieux, d'employer les treillis saudes en deux nappes {(inférieure

et supeérijieure).

6-200 cad, 7.5 de ¢ = 6 cm, espale

- MNappe inferieure : Ts 6-200 de 200 mm dand.les deux sens.

Section de ce T.S est de : 1,41 cmz/ml > 0,65 cmﬁ\(bbtenue)
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4-200

2, 2
L. section = 0,63 cm /m1 > 0,35 cm
- Nappe supeérieure : T.S 4-200 _

6-2-5- Vérification .
¥ Condition de non-fragilité : (BA 68) (Art 52)
T.s ¢ 6 < 6§ mm; ©e = 5200 bar; ob = 5,8 bars

* Vorifications l1a nappe inférieure : .'- N

Nous prenons : A0 = AOx = Aoy = 1,41'cm=/m1_'
L— Sens L_?ofteur
Sens de répartition

Calculons
AL = 1,2 A = 1,69 cm /ml

ob ' 2.0 5,8 2-0,25

bh) .—/5— = 0,69 5200 ;100.8.——-5_-

Az (0,89

2
ce =.0,54 cm
En definitive, la section A, succeptible d"étre tendue, doit étre au
moin égale

D'une part & la section Ao

1

D'outre part a la plus faible des sections Al et A2

done A = A* -=-> A Z 1,41 cmz.
A= min (AL, A2Z) ----> A 2 0,54 cm
d'ou,’ A= 1,41 cm satisfaisant.

40 '



8-2-8- Vérification & la fissuration : (BA 68) (Art 49)

: A 1,41 |
wf = BT 100 = 5502 .100 = 0,35 % ou Bf = 2b-d
K.n wf 1,6.10°.1,6 0,35.107
ol = . - = . _z
@ 1+10.wf 6 1410+0,35 10

o1 = 1353 bar

- 4 ‘
o2 = 2.4 */IH.K.¢ab = 2.4 ¥/f1,6.1lg.10 .5,8 = 3658 bar
_ { 2/3 e = (2/3(5200)) = 3467 bars : o
o = min - = 3467 bars
max (o1, ©2) = 3656 bar vérifiéq.

B-2-T- Vérification de 1a fléche : (B.A 68} (Art 67);
Les déformations des hourdis doivent rester suffiéament faibles,

pour ne pas nuire a 1'aspect, et a 1'utilisation de la construction.

z
Mg 1 L
Fleche totale = Fg® = —/——/———— ---> due, 4 1'ensemble des charges
: 10Ev Ifv ‘ } .
permanates & lTong duré.
Mg 'Iz . :
Fgo = ~—T——7—>77 ---> due, 4 1'ensenble des charges
10Ei Ifi : . .
permanates instantine.
MG+P L® ‘
Fqo = —TEE?—T?? ————— > Due, a 1'ensemble des charges

et surcharges, supportées par
1'hourdis. ' )

Applications _
Calcul de ‘linertie totale It

10

100.10.——— + 15.1,41.(10.2)
X = 100.10 + 15.1.41
X' = ht - X = 4,94 cm.
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100(5,08)"  100(4,94)°

, L4
3 + = - + 15.1,41(4,94-2)"= 8520 cm

It

»

X QL ht= 10cm

i 2 f

*» . . A=1.41 em
2em 1 ~

Calculons 1e moment dinertie, (If) défini par la relation :

. It , ‘ .

1f = __?:K_; , dans laquelle les coefficients hjat H sont égaux

_ b 5,8 o

i = - - . e

E 3 bo A 1,41 9,14;: pour les charges
7?(2+ b ) oo h 12(2+3‘1)100.8 de fa1?10 QUréa

d'application.
72 :
Av 180 Al = 3,86; pour les charges parmanantes.

valeur de K , _
Calculons d'abord Mg et Mg+P (g et p non pondérés) :

0,93.477(1,2)°

Mg = 0,93520 = a = 79,85 da N.m.
Mg 79,85.10° .
done, ¢a saus "g" : & a. = 3 A - 7 =. 809,01 da N/m
—5-8.1,41
2
(1,2) _ -
Mg + p = 0,93 Ma = 0,93(477 +150)‘““E“‘“ = 104,968 da N/m
‘ F 4
Mg + P 104,96, 10 a
@& sous '"g+p" a = 3 A =3 - = 988,98 da N/m
. : .8.1,41
8

Finallement

1 - 5ob

i4g = max 0; ,
4A .¢a + Job
ba h
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\ . 4
5.5,8

= max 0; 1- - = 0
’ 4.1,41
PO AL S A
8100 .B09 + 3.5,8
. &
Lg+p = max 0; 1~ 59b
4A, Ta
]
bo h + 3¢b
- . 5.5,8
= max 0; 1- - = 0
4.1,41.988,98 +3.5.,8
8.100

Calcul de 1a fleche

Mg.1x (1,2)%.79.85.10° 10"
Fg ® = "J0EV.TfV . 8520 0,01 cm
10.1,27.10 ?IETEETE
: Mg.1x" 79.85.10°(1,2)".10"
Fgo = —(/——""7T.: = = 0,003 cm,
10E3 1F4 10.3.8.10°.8520 '
1+9,14x0
o2 .
M(g+p)1x 104,96 (V%27 10*
Fgqo = ———T T2, = = 0,01 cm.
1087 Ifid 10.3,8.10°.8520 °
1+9 . 14x0
Aft= 0,0140,003+0,01 = 0,023 cm
1x 150 : 0,023 ¢ 0,3 vérifier.
fadm = = 0,30 cm

500 500
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7- PLANCHER COLLABORANT :

Le béton joue, dans ce cas un rdle actif dans la résistance de
l'ouvrage. Ainsi, pour obtenmir un taux de t'ravail .maximum, on admet
donc, que le béton et 1'acier, travaillent solidarement, et qu'aucun
glissementAn'ést poséible. au droit de leur fonction; cette jonction
est assurée ﬁar des connecteurs, qui doivent équilibrer tes efforts
de glissements, tendant a séparer les deux matériaux . 1Ils sont
fixes généralement, par saudure & la membrure supérieure d'acier, et
ancrés dans le béton, soit par adhérence (ancrage), soit par simple
{(butée) .

b ,
€ ¥
-
ixe neutre '
du beton ~ ho hb ht
scul . : ‘7 x h
\\\L /// do
. Axe neutre ey ]
de 1a section mixte
Axi: ncutre
du proflle
do : distance des c.d.g, de la poutre en acier et de la dalle;
h : distance de c.d.g, de la poutre en acier, a l1a fibre supérieure

de la dalle.
dans le cas courants, on néglige les armatures de la dalle (treillis

soudes); on a alors, entre les differentes grandeurs leos relations

suivantes

ho
h = + do
I bho® ,
= o] = ————
B bh Ib 17

B

B + nA (A est la section du profilé)

7-1- Calcul, de 1a position de:T‘axe neutre de la section mixte :
ho = 10 cm. ‘
Pointrelle IPE 180.

Hauteur des nervures (TN4Q0) = 4 cm.
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ho h poutretle 100 | 180

da = > + 44 > = 2 + 40 + > = 180 mm.

h = + 180 =23 cm.

7-2- Largueur du plancher collaborant
r 1,2
1'/2

2
4
10, 7
3/4 (distance de la section considéré & 1'appui le plus
proche) = 3/4 . 1.2 = 0,9 m

n
[}

0,6 m 1' : entre axe des solives'_

b = Mint 1/10

5

0,4 m 1: porté des solives.

b = 0,4 m.

B 40.10

A T 15.23.9 1T.116 .~

2(h-ho) = 2(23-10)

ho 10 5 2.6
on constate gque B 2(h-ho)
n A 4 ho ; donc, 1'axe neutre tombe en dessous

de 1a dalle en B.A.

7-3~ Calcul de 1a position de 1'axe neutre :

ho don A .
X = 2 ‘+ o | Bo = B+nA = 42.10"‘ 4.12+15.23.9
18.15.23.9 Bo = 806,5 cm h
X = 5 + 806, .5 = 13 cm.

7-4- Calcul des connecteurs

Les connecteurs assurent la transmission des forces de glissement
des poutrelles, vers le béton, et s'opposent-au soulévement de 1la
dalle.

I7 existe plusieurs types de connecteurs, dont, les plus utilisés

sont les goujons a téte, et les corniéres.



On adoptera des goujons a téte cylindrique, d'une capacité

Q =42 d 7vd o).

7-4-1- Eespacement des connecteurs : (Art CTICM 3-32)

te £ 10 ho ---> tc --—--- > te 100 om
Espacement des Connecteurs: Art CTICM 3-32
teg 100 em Goujon ‘

assemblage par soudure 1

e | e o

Pontrelle IPE 180

7-4-2- Capacité d'un gouyon
Q = 42 d ¥ doj Art CTIM 3-422

Cette relation, n'est valable que si

0,6d =t =d

1A

1 cm d £ 3,2 cm

Y

h 4 d

1,2 d<¢=<1,44d

on prend un goujon :d = 1,8 cm
h = 7,5 cm
t = 1,40 cm
¢ = 2,2 cm
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Q= 42.1,87 1,8.270 = 1666,63 da N,

A

1

7-5- Vérification de glissement, entre 1a dallie et la solive
Action de 1'effort tranchant : CTICM Art : 2.41

»
T.S5

T2 = Io , avec T1 : effort de glissement de l1a dalle,

sur la solive, par unité de largusur (cér x > ho deja vérifie)

" don AB
S = **E;——— = Moment statique d'ung‘partie de 1a section mixte,
par rapport a 1'axe neutre.
1o : Moment dénertie de la section homogene, par rapport a laxe
neutre de la section mixte.
Ia = Ib + nIA + § do avec, Ib = moment dinertre du beéton;

Ia : moment dinertre du profite

metallique.

A= 23.9 cm® B = 4448 om>; Bo = 806,5 cm. do = 18 cm
Ia = 1317 cm‘l

40 em VO = 14 - B,48 = 5,52 cm

b =
y = 8,48 cm Vo' = 10 - 5,52 = 4,48 cm .
e = B,48 - 2 = 6,48 cm ) ) L
= 4 cm; ® = 4.12 = 48 em '
bvo® bv's”  h'd .
Ib = 3 + 3 + 15 + h dl
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Ib = 3753,42 cm

b=40 cm
ANDallz e My ‘?E;;T_*_
AN . i 3
. Yo' )
Y nl N
repere —i:
- don AB  18.15.23,9.448 _ 3584 55 cn’
- Bo B 806,5

lo = 3753,42 + 16.1317 + 3584,55 = 27002,97 cm .

+

ql :
On admet que T = "E—:— CTICM Art 2.413

Avec g = (G+ 1,2 p)b = (477 + 1,2150).0,4 = 262,8 da N/ml

262,8
d'ou Ti= -ET:__-'4 = 438 da N. . .
T.S 438.3584,55
Effort de glissement_: T = o = 27092, 97
T = 57,94 da N/ml.
Sinon fixe un espace entre les g ouyon, t'= 25 c¢m, l'effort,

revenont 4 un goujon, est
Te' = 57, 94 .25 = 1448,74 < Q = 1666,63 da N

Donc, on peut dire qu'i]l n‘yau?a pas de glissement, entre 1la dalle

et les solives.

48



8- VERIFICATION

B-1- Calcul des rigidites :

Le calcul des rigidités a été fait selon wune méthode exacte en
appliquant des forces sismiques au portique. On détermine Jles
dép1acements.re]atifs d'étage (53j) d'aprés 1e programme ROBOT3)et la

rigidite relative de niveau d'un portique est obtenue d'apres Te

rapport suivant : ¢
. B)
T3 ]
&j :
Ti : effort tranchant au niveau (j)

Sy : deéeplacement relatif de 1'etage (j) hi

Les resultats sont donnés dans les tableaux ci-dessous

a- Regidite du'portique contrevente (sens transversal y - vy)
N{veau Force sismique tji(t) &j(m) ‘Rj.y (t/m)
Fi y(t) _ x10_= ,
5 13,41 13,41 0.1316 10189,97
4 10,85 24,28 0,1214 19983,52
3 8:315 32,575 {0,00979 53273,75
2 ‘ 5,775 , 38,36 0,0741 51754,38
1 . 3,24 41,59 0,0410 101439,02
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b- Rigidité du portique auto stable (sens langitudinal X - X)

Niveau Force sismique Ti(t) Gj(m) Rjx (t/m)
Fi x(t) x10—2
5 3,3525 3,3525 |1,6327 205,33
4 2,7125 6,065 1,7364 349,286
3 22,0787 B,1437 11,9732 .412,715
2 ) 1,4437 9.5875‘l1.9352 522,423
1 0,81 10,3975 |[2,2754 456,953

Y

B-1-1- Centre da masse Centre de torsion rigidités a la toreion
Apres aveir calcule 1les réegidités relatives de niveaux des
portiques, on déterminera dans ce qui suit le centre déerigidité (ou
centre de torsion) et le centre de masse pour chaque niveau.
Ces deux centres ne sont souvent pas confondus et leur exentrecité
provoque sans charges horizontales (seisme) une torsion; cette
torsion engendre unpe augmentation de 1'effort tranchant qui doit
étre pris en compte dans lte calcul exacte des efforts.
‘Exception : Le‘bét{ment calcule étant symétrique; par conséquent le
.centre de masse est confondu avec le centre de torsion.
Toute fois, le RPA (Art 3-2-1-5) exige une excentrcité a
chagque niveau dans les deux sens, égale a ;a ptus grande
des deux valeurs suivantes |
- 5.9 de la plus grande dimension du batiment 4 ce
niveau.

- ex ou ey calculer.

a- Cantre de torsion :

Y Riv. xi | Y Rix yj

= ——"‘—‘““— : ycj =
z Riy

Xxci
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Avec ‘ ‘
position a 1'étage (j) d'un portique transversal / a Oy
A

%]
position a 1'étage (j) d'un portique longitudinal / & 0Ox

Y]
b- Centre de masse

Zri X Zri yi
z ri

8- RIGIDITE A LA TORSION

La rigidité a2 la torsion de 1‘étage (i) est donné par
. . .2 ' , 2

Rj€ = z Riy x 3 + z Rix yj

Ou xj et vj sont les coordonnées des portiques respectivement

transversaux et longitudinaux par rapport au niveau repéré ¢ x y

ex= ey = 5 % L = 0,05 ., 25,2 = 1,26 m

Y NG oY
o
]

s 3

©
G G

()

I
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8- DISTﬁIBUTION DES EFFORTS HOR:ZONTAUX SUR LES PALUS DE STABILITE:

Dans les s;stémes hyperstaticues, 1la distribution des efforts
horizontaux sur les différents contreventement, ne peut pas étre
faite par les seules considérations d'équilibre, pour cela on fait
intervenir des conditions supplémentaires de compatibilité des
deformations daps les différentes stabiliités.

Hypothéses simplificatrice

- Plancher infiniment rigide horizontalement.

- Inertie constante dans les stabilités verticales sur toute 1la
hauteur, au varie padarportionnellement (eile est nécessaire pour
pouvoir admettre  que la distribution sur les différents

contreventements est’ 1a méme a chaque niveau de la construction)
. 1

B-ﬂ Mode de distribution
La force horizontale Fi appliquése au niveau i, doit eétre distribue
sur les palées de stabilité, dans la direction considérée, a 1'ide

des formuies suivantes

Rix ey . Rix -y
Fix = Fx - + e
ER;x RiE
‘Riy ey . Riy .+ xj
Fiy = Fy T — + A
2 Riy Rj®
Avec e: excentricité : .
(x1 .yi)‘: conrdonnées de la paléass 1 dans le repére (c: x.y)
i
~
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NIVEAU | Xi(x) | Yi(m) | Rjx(t/m) Rjy(t/m) NIVEAU | Rjg(t.m)
E 3 1 / 8.24 FYERTI 5 32934423
_nm__%_
& 1 458,953
§ 5 ' 205,33 —_— ‘
E i . / 8.24 { 4 84521125
o 3 412 715
o 9 500 |93 ‘;.T
1 mgga -
> : K
g ' 4 .
E g 2,26 ;;, ; z;; % 3 §0722123,6
E i ' : x
1 458,953 TN~
5 205,33 e ——
§ ! . 49,289 —— 2 18662433.7
£ 3 2.28 412,715 —_
£ 2 522,423
1 156,953 —
5 _.._...2mi 33 \h-..—.«—h
I - SO
E ) - 412,715 i 32587906,5
¥ \!hm
g 2 522,423
a. \——-
1 158,953
5 205,33 \
1 349,208 '
§ 0.28 ——
£ 3 112,715 —
& 2 599 499 ——
= 1 458,953 T —
A —A —
4
= . 428 412745 —~_
E , B22.423 —
[~ ™
1 S L‘-—h )
= | : . .
E 3 / 428 %%
& >
Oy 1 _\
| i0thgay
5 A 19053 52
& 3 13,86
o 2 5175458 )
. - ’ + : , : |
11 E_M.ﬂi
@ ] . 19983 52
g 1 13,34 / i ST 75
& 1 10£439,02
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Portique conrevente (1)

Fy (D)

niveau Ri@ (t.m) Fiy(t)
5 26,82 3293442,32 14,859
3 21,82 6452112, 31 12,0902
3 16,63 10722123, 51 9,2162
? 11,55 16662433,78 56,4015
1 6,48 32587906, 9 3,592

Ay
Portique autostable A3,
A\

niveau Fx{t) RiE (t.m) Fix{t)
5 26,82 329344232 3,3656
3 21,82 6452112, 31 2.73678
3 16,63 10722123, 51 2,08378
2 11,55 16662433.78 14466
1 6,48 32587906,9 0,8107
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8-2. Calcul des efforts internes (M.N.T) :
Le calcul des efforts internes (M.N.T) a été établi par ie 1logiciel:
(ROBOT 3), qui aprés avoir recu comme '
¥ données (fichier de données)
- 1es coordonnées des noeuds
- les cond{tions de liaisons
—\1es caractéristiques géométriques et mécaniques de la structure.

- les charges

definition des poutres et des poteaux

ainsi que les combinaisons désirees

* Fichier résultat
- les efforts dans les barres
- les déplacements des noeuds
- les raactions a la barre

- 1es contraintes dans les barres

| /XN

418t 33 34 35
2
: 29 23 24
(14 (19 (20 18)
339 t 30 s A 32 -
17 :
" 1 19 20|
B (17 {18 15)
2,6t 27 29 29
e 13
[ 15 16]
(s ® z )
24 25 26
a5t
- 1q 1 12
(2 (s {11 5)
o125t 24 22 23
y o 7 ]
(7 (10
a o ‘ 9
N .
i /é?‘ - v//a

Voir Annexe | (Portique autostable)
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LES EFFORTS DANS LE PORTIQUE AUTOSTABLE INTERMEDIAIRE SELON
LA COMBINAISON DES CHARGES : G + Q + {2 E

POTEAUX POUTRES
poor-| - r~
etage hum Ponnet N(t t(t M(t.m) | etage | num anN t t M(t.m
g
U |0,600 }-0,306 | —10,06
i i 18 952 317 [i] 2
3 18,952 -317 51 -
4 [0 | s008 3,23 2 3,6 p,698 13,90 16,08
Rpe 3 -=50.08 o383 1498 RBC 0 o305]1.037 | 4677
7 1A ' 4308 | —13.00
3 | 2197 1 —4308 17292 X
86,43 3
10 L0 A 2R
3 | -a84s —A.o8 12 A28 =1 5
2 |l 1728 1,258 {154 24 -4.1
1 =172 41258 2A15 361,937 10,84 | -10,27
L0 38 R2A L¥50 4 RS _ -
ler 3 | -3KA2% | -3AAR w 1 o5 ¢ 0,87 (3348 | -2,298
(0 1| 5803 ! 4499 er
F =58.01% -4 199 708 3.6 -0.87 ]10,35 -10’293
11 ia 521 4.74 A AL v * 2 396 K .
26 3.6 0,043 ] 10,799 ~11,38
3 | -s421 -4, 742 il e ’ ’
5 Lo | 144 Loon | 14 p, | 0 |2848 3762 | -2818
A -=ldd =100 1159 3,6 |-2,848 |9,03 8,49
Jeme| g LA 28 0% 3 828 523
3 —28 03 =3825 | 2eme 0 |278 14,187 -0,86
S 1o | um T — 18
3 =41 ni___.::,ﬁ.’ﬁjﬂs___g.gg___ 6 |0,732 {3,726 -1,43
12 g 2 i , »
3 -40 97 YT % 04 | 3,6 0,732 | 9,068 j,s
1,023 78
' ' 0 |28 4,907 »
1 [ % » Lol
13 --9‘ -J%j‘s‘; -nmzn Y0 1=2,0— 18,787
15 _q 18.00 2 ng 4,15 a1 0 [1,878 |5,00 0,55
Jeme
‘ 4,188 -
27 71 2 R7 7,720
19 "‘g 2791 | —287 442 3,6 F0.52 8,78 '
4] g m -0499 -0,77 a3 na 5,53 ag 0,728
3 1 -573 0.ia9 02 3816563 |7 —4,732
161 g 715 2,368 g1z | 0 14,087 5.006 2,433
temn 3 1 -715 —2.380 301 ceme| S A
® 19 Lo | 1348 1,442 2 R28 ¢ 36( 7,698 5498 |
2,299
S | -i338 =1 442 a5 ¢ |28 |6.643 2,82
2,478
| AL 14 24 [ Bd rd ’ 3’5 B 7’15
20 5T "ieze 1 —f717 | 2,67 2,368 0,739
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les efforts dans le
des charges : G +

A

%ofti?uz% autostable de rive selon la combinaison
+ 1, '

POTEAUX POUTRES
mor—l Loar- IN '
ketage humponnet N{t) t(t) M(t.m){ etage | num fonne {t) L) M(t.m)
1] -2.915 . 3,387 0 a1 g |-018 {-414 -12.35
n 'rT ﬂt-‘“ﬁ%’—*—‘ﬁ“&" 38018 (0,72 ~12,59
RDC 31 -30 107 | -3 10406 | RDC PR (XTSI X ST
0 | 30,982 | 4.298 0 .
7 3 -0,24 |77 -10.53
A ] -snane | -4290m | 14577 A :
0 | 25440 Lo laan -3 R> =14 |
10 % 4284 0 ag -
. 0 [ 1228 1,973 2.253 0 [1.99 vm | o
13 -1.22% =1.973 3 A8% 36|-1.99 |8.77 ~B,07
0 2,951 3,754
20.793 o |098 -0,71 -4,87
fer 3.1 -20%98 | -24a%i] 5102 o5
gl 2338 471 _AR3 ler -0,99 |6.28 ~-7.93
g3—|=2138 -4.21 P! 3.6
0 21,58 4,73 8,62 0.10 -1,17
11 0 ~-5.39
3 -21.58 -4,73 137 -~
3 242 h 2,6 u'& z.!h 'n .
—.ﬂ 247 —iR 2R 9.8 27! 5.80
2eme]| ¢ 14.04 2.5 44 o |18 [0 =54
T | —tana | -2a% FyY Zeme _ ~§21
g | 0 | 17.32 3,72 543 F1.85 {547
3 -1732 =372 72 0 -0.32
(] 383 5,50 1.5 =35 1
12 1644 - 38 5,89
1 —(8d4 TX A.40 —t= =788
2 o . . 1ag 1,95 30 | g |02 [0.Bf  a
7 1 -o73 -1.39 202 S0 sns a7
1510 3.22 , 0 189 0.95 -4
Jeme R14 208 31
g =814 =228 g'&; deme 3,6{-1.80 | 483 -1,
17 111'13233j 3125 ; 0 ~4 B9
3 allild =3.125 é ang 32 0,74 0.78 -
0 58 . =
. | ; 152 -0,74 4,81
18 = =157 Z41 3,6 - . RY VI
14 {0 | 19 041 n I -0 A%
152 3 3.8 |-4.87 388
3 | -igt | -152 I &; b = =248
16 |8 |33 "o - 0 ' 0.08
3l -33% 15 253 2
4eme -0 2.78 4,08 4eme 3.6 -3.15 64
18 11.29 ’ =3 15
3 | -11.20 | -2.78 427 o % | o o58
5.89 1.83 .94 35 ' .
0 36152 4 9.3 2,59
20 3
oA - | — (8% 258 4. -
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8-3.-verification des portiques
ia verification des portiques conduit en principe aux opérations
suivante%
~vérifier que la stabilite est assurée, soit des éléments
individuellement {instabilité élastique, flambement des piéces
comprimees deversement des pieces fléchies, et voilement des ames
minces.
Soit de la structure dans sa globalité (renversement, déplacement)
verifier que l1a résistance des sections des piéces est suffisante,
ceci revient que pour chaque é&lément les valeurs maximales des
contraintes pondérées restent inféerieures a celles qui

entraineraient theéoriquement la ruine de 1'élément.

Verification des é&léments :

8_3.1. Poteaux

ies poteaux sont sollicités en flexion composée, alors on doit les
evrifier d'aprés 1la formule enveloppe suivante qui nous place en

sécurite

i-[ KO + Kdo/fx ] < ge (CM66 art 3.732)

8
Avec
K : coefficient de flambement
@ : contrainte pondérée de campression simple
Kd : coefficient de déversement
Zfx : contrainte pondérée maximale de flexion simple dans cette

formule, i1 est nécessaire de connaitre la longueur de flambement du

[

poteau.

- Lorsque la stabilité:dans la direction du flambement n'est assuree
que par 1'encastrement des poutres sur les poteaux, le rapport IJf.
est donnée par la formule suivante, en fonction des coefficients1°
d'encastrement KA et KB aux deux extréemités du troncon AB du poteau

considére

58



Verification au déversement : La flexion est dans le plan de lame,
ta vérification au déversement est nécessaire.

8-3-1-1- Vérification pré1iminaire au déversement

Cette méthode consiste a effectuer une vérification classique au
flambement de la semelle par rapport a 1'axe (Y - Y) (axe de grande
inertie) sous une compression uniforme dans la contrainte est of.

f

Vf ' : W"T&%

&

y .
— T 7 [, I ——
X x‘ I!’ Semelle considerss ieoles

a
es.b
I1S/y = 12
b 24
rs/y = = = 6,93 cm.
;S 12 /S 12
1fs-v 0,7.300
As/y = o = & 93 = 30,31 ~---» Ks/y = 1,035
Mma 10,102.10° )
f = Wx = 736 = 13,72 da N/mm

LLa condition de fesistance !
Ks/y.of = 1,035.13,72 = 14,2 da N/mm <&¢
La piéce est donc stable pas de déversement Kd = 1
Coefficient de flambement '
Amax = Ay = 83,87 ----> K = 1,144
Contrainte de compression simple !
N 30,913.10

o = - = 3,4 da N/mm
= A = 91 = ' a mm
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H

Contrainte de flexion simple

Mraax 2
of = —W;—* = 13,72 da N/mm . ‘
2
9/8 (K. + Kd.ofx) =.9/8(1,144, 3,4 + 1 x 13,72)= 19,8 «24 da N/mm

Résistance vérifiée

8-3-1-2- Vérification au lisaillemant

Dans le cas le p]us'fréquent des profils comportant deux semelles et
une ame de section Aa, a condition gue la section de la semelle la
plus faible représente au moins 15 % de la section totale, on peut

admettre que

Aa

avec
AS : section de Ta sémei!e.
At : section totale
As : b.e = 0,22 x 0,016 = 0,00352 m
At : 91.10% m® ---=> 0,15 At = 0,001365 m".

| T
comme As » 0,15 At —-—--> T = Aa
Aa : Section deé 1'ame Aa : (h-2e)xa ‘

2
Aa = (22-2.1,6).0,95 = 17,85 cm

Contrainte admissible de cisaillement :

Eille dépend de 1'élancement de 1'ame

ha 1014
s1 oa = {cour de CM)
/S 10-ce
2 e
o T = T =
e en da N/mm alors Tc max 1.54
ha 18,8 1014
Pour HEB220 eé = 0. 95 = 19,79 ¢« ——— = 65,45
_ ' 10-24
T 3,367.10 daN ce daN
T % TAa T 17,85 - = 1,89 z < 71,84 = 15.58 7/
mm mm
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- Le cisaillement du poteau est largement

verifieée;

il reste donc

utile de faire cette vérification pour le reste des poteaux.

5

Calcul de la longueur de flambement pour le poteau n°=18

i.a méme chause pour

le poteaux 15.

M1 X 3,89 X
M2 - 1-x 7> 4,08 = T3-x m2=4.08 1m
. «
————————— > x = 1,46 m 17 i
1fs/y = x = 1,46 m b
22 _
rs/y = = = 6,35 cm Im
/12 2
.
1f s/y 1,46.10"
A —_— —_—— L f
_ s/y 57y 6 35 22.9 >IK s/y 1,019
~  M,=3.89tm

La suite des résultats seront résumés dans les tableaux suivants

Véerification préliminaire au déversement
N° et type N os/y Ks/y M1(t.m) M2 (t.m) of Ks/y ofS e
de poteau :
4
HEB 200 30,31 1,035 0] 10,904 113,72 (14,2 ¢ 24
15
HEA 200 23,27 1,020 2,34 2,41 4,68 4,77 < 24
, 10
HEB 220 30, 31 1,035 0 12,854 17.46 18,07 < 24
18 -
i HEA 220 22,99 1,018 3,89 4,08 7.92 8,07 < 24




Vérification de 1a résistance d'aprés 1a formule
! enveloppe (3-732 de CM 66)
N° et type Ay 1 K Kd o of 8/8[Ke +
de poteau ‘ . Kf ¢f]< Coe
4 -
HEB 200 53,67 1,144 1 3.4 13,72 19,8 < 24’
15 _ _ '
HEA 200 54 45 1,146 1 0,9 74,7 6,45 ¢ 24
10 ‘
HEB 220 53,67 1,144 1 2,79 17,46 | 23,23 ¢ 24
18 : .
HEA 220 54,45 1,148 1 1,76 7.92 |11,18 ¢ 24

8-3-2- Poutres

On veérifie la poutre la plus sollicitée du plancher terrasse et du
plancher courant, ces poutres sont sollicités en f1exion simple avec
"effort tranchant, 1'effet.de 1'effort normatl est négligeable.

Les poutres sont prémunis contre tout risque de déversement et de
flambements car elles sont solidarisées & la dalle par des
conhecteurs d'une part et entretoissées par des solives d'outres
part. '

On doit vérifier la fibre la plus comprimée de la poutre, d'aprés la
formule suivante

cf = e,

v

8-3-2-1- Poutre du plancher courant IPE360

a3
Ix = 16270 em*, A =:72,7 cm:, Wx = 904 cm.
Mmax = 12,59 t.m; Nmax = 4,67 t (compression)
Tmax = 9,72 t.



Contrainte de flexion simple

8
Mmax 12.59.10

2
of = WX = 904 = 13,93 da N/mm

* Varification de la résistance
of = 13,93 < ce = 24 da N/mm  (résistance vérifiée)

¥ Varification au lisaillement ;
La méme démarche que celle des poteaux pourra étre suivie pour
verifier le cisaillement des poutres.

Tmox = 9 ,727.

AS. = b.e = 17 x 1,27 = 21,59 em
2 T
0,15At = 10,905 ecm ----> T =
_ Aa
2
Aa = a(h - 2es) = (36 - 2.1,27).0,8 = 26,77 cm
T 9,72 2
T = e 26,77 .1Q = 3,63 da N/mm
ha 33,46« 1014
ca - 0.8 = 41,825 ¢—— = £5,45
! / 240
e
ey T d?1t étre comparée a Tc = 1. 54
2 24 z
~-==3 3,63 da N/mm < T“gz* = 15,58 da N/mm

c'est veérifiée.

8-3-2-2- Poutre de plancher terrasse IPE380
Z ‘ a3 . 2

Ix = 16270 em ; Wx; 904 cm ; A = 72,7 cm

Mmax = 2 53 t.m; tmax = 3,66 t.

Nmox = 4,67 t.

iLa méme procedure que le cas précédent.

Contrainte de flexion of = 2,8 da N/mm < &e = 24 da N/mm

- ' T

Contrainte des cisaillement 7 = Aa " 1,37 da N/mmz< 15,58 da N/mm

’
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B-4- Véarification des déformations horizontates

Le calcul des déplacements-horizontaux, reléve du souci d'eviter la
création du désordre dans les éléments de remplissage, et également
éviter la collision entre deux batiments adjacents; pour cela, les
déplacements relatifs d'un étage par rapport &4 1'étage qui Tui est
adjacent ne doit pas dépasser 00,0075 fois la hauteur de 1'étage.

Les résultats des déplacements relatifs elastiques restitus par

"STRESS"” récapitule dans le tableau ci-desscus

Sens transyaraa1 H

Niveau| Déplacement relatif (&§j)(cm) |deplacement relatif ,
admissible( €j ) {(cm)
5 . 0,331 2,25
4 0,321 2,25
3 ' 0,2933 : 2,25
2 0,2717 2,25
1 ' 0,179 2,25
Les déplacements relatifs d'étage sont {rés inférieurs au

deptacements admissible, ceci est 'du a la régidité du portique

contrevente.

Sans longiludinal
Les déplacements relatif d'étage dans ce sens sont veéerifiés au départ

dans le prédimensionnement du portique autostable (portal méthode).

8-5- Stabilité au renversement

Chaque structure doit étre calculée, afin de résister aux efforts de
renverssement qui peuvent étre causeés par les forces sismigues. '
Achaque niveau, 1'augmentation du moment de renversement calculé a

1'étage considéré, doit étre distribuée aux’ differents éléments

v
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selon la méme proportion que celle des efforts tranchants..

On doit verifier que

Moment de renversement = Moment résistant .
a~ Sens longitudinal £5
-1\
Mrenr = z fi.xi 'S "
=

Mrenv = 6,48.3 + 11,55.6 + 16,63.9
+ 21,7.12 + 26.8B2.15

H

Mrehv 201,11 t.m

Moment résistant: RERTRTRERTRETRTRARERS

W.b 25,7.964,46
MR = 5 = - = 12393, 31 t.m

Mrer ¢ MR d'ou pas de renversement. -

b- Sens transversal
=3

Mrerv = 2 fi xi = 901,11 t.m

a 964,406
MR = W 5 = > .10.49 = 5058,59 t.m
Mrerv ¢ MR —----> pas de renversement,

8-8- Vérification du voilement des poteaux du portique autostable

Tout les poteaux sont prémunis contr tous les - risques de
deversement. '
Semelles non raidier. .
Conforméement a l'article 5-211-311 des (M66 le rapport ' (b/2t) est
tel que |

24

< " e

220 / 24
mmmmm > 5t = 2.18 ° 6,875 ¢ 15 Y =-15

donc c'est veéerifie,

b
2L .
1) Poteaux HEBZ2Z20

2
e : en da N/mm .

o
I
N
n
o
3
3
o

i
—
(=)}
3
3
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9- Assembliages

g-1- Objat

Les a;semb1ages jouent un rale primerdial dans la résistance et 1g
stabf?ité de fa st;ucture en  acier, ils " ont pour fonction 15
transmission des efforts totalement, au partiellement

(1'articulation ne transmet pas le moment flechissant), et ceci afin
de réaliser la continuité mécanique entre 1les éléments résistants
pour assurer la regidité voulue de la construction.

On classe les différents procédés des assemblages en deux grandes

classes
- assemblages mecaniques : houlons, rivets.

-~ Assemblages cchesifs : soudures., '

8-2- Assamblage potesau poutre

C'est un assemblage frantal, on envisagera un seul cas.

Soit 1'assemblage le plus sollicité soumis a 1'actian des efforts
suivants ‘

M = 14,65 t.m; t = 9,4 +; N = 0,68 t.

T
Ee— Cordon de souture -
SE 36!
HER 2210 TFE 260 i
—}4 N .
/ N t@T\, ! 7
k/ \ _ Cordon de soudure

de semelle
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On utilisera pour tous les assemblages des portiques autostable, des
boulons a haute réesistance (H-R)}. ' _

C'est on communiquan{ au boutlon un effort agissant axia]emént, qui
est réaliseé pér serrage de lecrou ou de la téte du boulons, qu'on

obtient un boulon précantraint.

LLea problédame posé consista a :
-~ Dimensionner 1'assemblage.
- Déterminer une disposition constructive adéquate.

- Et enfin, faire ta vérification du boulon vis-avis de (T.M.N).

8-2~1~ Dimensionnement de 1'assembiage :
Mcoment extérieur M = 14,65 t.m

La zone tendue est définie par

b, ) ’
x = es-_/ “7:;"— . avec : es : épaisseur de semelle de T1a poutre

= b : 1argeur-de la poutre
ea : épaisseur de 1'ame de la poutre
170
x = 12,7 ——E——— = 58,54 mm.

On envisage a priori la possibilitée d'implanter 8 boulons HR ¢#24 de
classe 10-9 e = 90 da N/mmz. disposses en 2 files.

I1 faut vérifier que 1'efforts pendéré du a M et N déns le boulion le
plus sollicité soit inférieur 4 1'effort de précontrainta'

No' (CMB6 art 4.1386) . ‘_J\f““__

Effet du moment.

La condition déquilibfe se traduit par

3d4
L'égalité suivante
MR = Mext
avec MR = moment resistant de 1'assembltage.

MR = 2fidi + 2f2zAz + 2fads + 2f4ad4.
puisque'f4 et 1'effort de tractionmax,

11 conviendra d'exprimer (ft,f2, f3) en fonction de T4 (d'aprés Tes
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tranglies semblables)

2fi di f+ . di
2f4™ aa 7> Tt o= T
: ' 2
' Me ‘Fa . fd dzz . fa ds’ ) fd , d4
diou —HT = T, dt 4 2 2 2
fs Me Me da
Soit z dtz = —  —_—— - 5y fa = .
o1 da 2 2 - E di
L'espacement des boulon est :& = 90 mm.

d¢ = 18,76 mm; dz = 108,76 mm; d3 = 198,76 mm; de = 288,76 mm

14,65 288,76. 10°
2

d'ou fea = 2 2 2
(18,76) + (108,78) + (198,76)

fa = 15,66¢t.

Effort de precontrainte POUr un boulon :

No = (,8.0 Ar ’

pour %24 HR 10.9 Na = 0,8.90.353 = 25,416 t | N

par ailleur, le boulon sollicité, est soumis a un effort détraction
N - NN + NM.

N 0,68 .
= = 0,085 t(effort de N négiigeable)

NN

d'ou N = NM + NN = 15,74 t ¢ No = 25,416 t.

résistance a la traction veéerifiee.

8-2-2- Vérificdtion au cisajllement :

La résistance a 1'effort tranchant, peut étre calculer, comme si le
momént flechissant nexiste pas (CM66 art 4.1386),

Tmax = 9,4 ¢t .

Tmax
, e - < _ _
On doit veérifier que Tb —FST;;; Ta 1,1 q(No-N) (M66 art4.135)
avec : nsc = 1 section cisaille



nb = 8 boulons - .
N = effort de traction dans le boulon du a Nseul.
Ta = effort admissible par boulon dans']'assemb1agé sollicite

perpendinulairement a 1'axe du boulon.
No = éffort de précentrainte dans le boulon.
© = coefficient de frottement les réagles (M66 recommand de
prendre ¥ = 6,3, pour tous les aciers - de construction au aucune
préparation des surfaces n'est effectuée, .
Ta = 1,1.0,3(25,416 = ,085) = 8,36 t. o

9,4 S .
5 = 1.175 t < Ta = 8,38 t (cisaillement verifiee)

It

Th
couple de serrage : Ms = 0,18 Nodg = 0,18.25,416.0,024 = 109,8 kg.m

_On résume : 4 boultons H.R de classe 10.9 ¢24 par file

couple de sérrage = 109,8 kg.m

§-2~3- Digposition constructives

1) 3d £ & = 10 d kpiéce non surgit aux intempéries)
d : diamétre du trou
d = g + 2 = 24 + 2 = 26 mm
78 £ & £ 260 ——=> & = 90 mm
2) st 1,5 = &t= 2.5 d
38 £ &t £ 85 St = 50 mm
1,5 d ’
3) &1 max o8 T £ &1 € 2,5 d (pas de piéces pinces)
emimrn [#-
1,5 d = 1,5 ~ 26 = 39 mm 39 = &1 £ 85
max 0.8 T 0.8. 1,1175.10 |
emin . oe = 53.90 = 0,45 mm &1 = 50 mm
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9-2-4- Verification de la pression diametrale :

Pour les boulons H.R.

I 1,175.10° ]
——— o e _ _
d.emin = 4 7 > S6-23 = 1,86 ¢ 4 ce 4.90 360 da N/mm

Cn détermine la position de 1'axe neutre &a partir des équations
d'équilibres statiques

(1Y) ¢ + N =T

. 429 S
h' . : '
(2) e(h - 3 ) = N.1 + + + +¢
h' >®

c(h 5 Y = AT - e} 1 ot + ad

A un effort N exxemtre de e : ! € 4N
|
]
. M 14,65 21 54 Ii Ta
e = N ~ 0,68 - ’ m Wit i
f—
= A,oa Uﬂ' Jl[’)/ 'wT
Effort de traction dans.1es ¢
h

boulons extérieures.
a : contrainte de traction
A : leur section
c = L2 &'a bh'
c, effort de compression

(h - h")
Ca=03 "
On remplace ces relations dans (2)
hl
12 bh' (h - *5———)\oa'= ca'{A(h-h'")/h'- 172 bh']1
5 2 ) Alh' Alh
soit h' - 3 h' {h+1) - 6 + § —— =0
b b
. . 4me ) . o

C'est un équatiaon de 3 degré dont T'inconnue est h', qu'on



résoudra par tatonnement.

AN : b = 300 mm; h = 360 mm

1 = € - 135 = 21405 mm

F4
A = 2¢14 = 706 mm -
a 2 6.706.2,405 h' 6.706.21405.360

h - 3h (360 + 21415) - 300 . + 200 = 0
h'® - 65295 h'° - 302238,6 h' + 108805896 = 0 )
équation qui a pour solution h' = 238,583 mm

contrainte de traction dans le boulon

C + N=T =-->1trz ¢a'.bh'" + N = A,Ca
(h - h')
t-2 ©a'.bh' - A ca' _;_;T*“ = - N
- N
ca' =
[1/2 bh' A(h-h )]
hl
-0,68.10° 2-
A - N : e©a' = = 7,24 da N/mm
360-38,582 ’
1 - _
-2 300-38,583 706 38,583
oa! h' h' - 30 ' 38,583-30
Ga"= e - 30 ) &a = &a (_- h' ) = 7)24 ( 38,583 )
ra" = 1,61 da N/mmz.
Moment au niveau de ‘1'encastrement {ligne de plage) : A
“a' - @a" 2 o’
MA . A = ( > ).u *E.U + gt >
M = 1936 da N.cm
On consideére une bande de plaque de 1 c¢m de largeur
A
U:a' ———————— = g "

L=300cm
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agf = 1 < e

- |
I = bt "t _
1 bt _ _BM
E e T ot e

vV = t
, 2

6M

Soit t = b.oe

/ 6.1936 '
> | —— =
t = 1 2400 2,2 cm

On adopterd une

platine d'épaisseur e = 25 mm,

9-3- Dimensionnement de l1a soudure poutre-platine

données
Poutres IPE 360
h = 360 mm

b = 173 mm
ea = B8 mm
es = 12,7 mm

sollicitations

11

LS

< oé
Cordon
cdl d’epainsenr (at)
N
by’ Cerdon

A“//“.P‘l’m’ t(a®>

L g o

) i ordon
N d’epaizsseur (a)
A

M = 14,65 t.m; N = 0,68 ¢t, N = 8,4 t.

daN
e = 24 2 Timité delastitute du matériaux de base.

mm '
En premiere approximation, on prendra les longueurs de cordons

suivantes
4= b = 170 mm

19 h-2es = 334

It

b - ea
2

, 6 mm

81 mm.



On suposse que : (Mal = CG2az = @3a8 = d.a
pour simplifier les calculs, on peut admettre que

* La force (N) se répartit uniformement entre les cordons

* Les cordons d'attache de 1'ame é&quilibrent 1a force (T)

* Les cordons d'attache des semelles équilibrent ie couple (M}

On deéduit 1es‘contraintes dans les cordons, qu'on veérifiera & 1la
1imite élastique du métal de basse.

1} Cordon d'une saus N et T

- F4
N T -
ﬁ//1,4 -Er—ffﬂf + 1.8 | —=ogas| = @
Tiaiati ]

comme Q3az3a = ao&

Y lioat @i o= aa (211 ¢+ 41z + 219)

( 2 {. 2
N ! T i
d'og oa = f/!1'4 1211 + 412 + 218 +1'8L 212 ] s

1 ! 3 3
. 0.68.10 2 9 4.10%. 2
ca > T/ : I =
a 24 Y4 (570 v a8 7 23346 '8 Uiaaye) = 0.63

aa =z 0,79 mm.

2) cordon de semelle dans M et N.

Y ammamas " Mh
¥ 1,4

» —2 2 g e—————
h h, atd, + 212 a2 Q@2(h-Z2es} E G
Tvaitot

N

= ow

h21s + 212 (h-2es)" E 21: + 412 + 213
" p 0.68.10°]
A N. cta = 1.4 14,65.10 ,36C ! i
T - 4 )
2 (360)2.170 + 2.81(360-2)2,7)°  '333.2
xa = 9,44 mm.
On adopte les épaisseurs du cordons suivants
* Cordons d'ame : a3 = 3 mm ————5 oas3a2 = 3 mm car a < 4 mm
% Cordon de semelle " a1 = a2 = 12 mm —---> a232 = a1X = 10,4 mm.



6-3-1- Vérification de la resistance des cordcns

14 = b - 2at = 170 - 2.12 = 146 mm.
b - ea 170 - 8

12 = ————— - 3a» = — 5= - 3.3 = 72 am.

LS = h - Pes - 2az = 360 - 2.12,7 - 2.12 = 370,66 mm

z raiai = 21£alaf + 41zyzoz + 2laagsow = T8O5,6 mmz

218 asos = 1863,6 mm

1) Cordon d'ame

P

| -z
2 a
1,4 |[0,6B.10 9,4.10 I P -
V// {7895,6 ] + 1.8 1865 6 = 6,79 da N/am" < 24

2) cordon de semelles

Vow 14.65.10°. 360 0.88,10°
1,4 4 =17,22

2
10,4.360 146 + 2.10,4.72(360-2.12,7) 7

—

17,22 < 24 cian/mmz

9.4~ Aggemblage solive (IPE 1B0) poutra IPHE 250
On fait le calcul d'un assemblage poutre {solive) au niveau du
plancher courant, car le plus solliicite. On utiligerades boutlons

ardinaires calculés vis-a—-vis du cisaillsment
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hc * - + !
1PE Je ft ﬁ

Poutre Porteus e

Plancher -étage

. 4 .
G= 477 ka/m ___,q-(4/3G + 3/2 P)1'=(4/3.477+3/2 150)1,2=1033,2kg/m

P= 150 kg/m

1 : ta borte entre deux solives
Tmax : q ; = 1033'2 . 4 = 2066,4 kg

9.4.1, Cisaillement des boulons

Nombre de boulons : n = 2
' T
Effort tranchant revenant a cahque boulon : T;=-Er—= 1033,2 Kg
Moment did a 1'excentrement gt cemoment est équilibré par des
reactions horizonta]gs sur les boulons
n n ¢
2 L2
IB =2Art = Azrt
[ -4
A : ssection d'un boulon
ri : distance d'un boulon au centre d'inertie de la 1ligne des

boulons. h .

Le boulon te plus éloigné a la distance ri, subira une

dioe a la flexion @

46
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. Ta ri \
o = (1)

.z
ri

D'ou 1'effort correspondant T/ = 8. A (2)

/s \
: ri
(1) et (2} > ¢A = T.a. e T:
2 ri
_ ™ B d 5 &
rd o C A 1 a,s a, s 0,2 |0,149
avec = = ' a 2 1,5 1,2 1 ©,8ca
2 n& 2 )
t21r1- S a 4 "z,25 | 1,44 1 0,735
Tax = Distance entre 2 boulons
done T!'= ——r—— avec¢ : n = nombre de boulon
1 nS
. : / 2 2
. l! L1
D'ou 1'effort dans ie boulon le plus soilicite : Tt = T + T
zZ Z
T 1 4 o a
T1 =‘—N—" 32
: 2
On doit vérifier que : Tt = 2.0,65 Arcre ( ¢e = 3500 kg/cm du
boulon)
1,3 Ar - : -
T = ‘ .©e si on prend : db : 100 mm ---> dtr = 17 mm
azdz . 4 = 70 mm ---> 30 = & < 100 mm
1+ —F2—
= G1 = 20 mm 15 £ 61 = 25 mm

dt = 20 mm ' 15 £ &6t £ 25 mm

L'assemblage se fait par des corniéres 50 x 50 x 5,

pour n = 2 mmmmmmes > a = 2
s
2 z
a = 20 mm = 2 cm, Ar = 1 '—Z 1 = 0,785 cm
+1,3.2.0,785 . ’
3500 = 5358,10 kg > T = 2066,4 kg ---> vérifie,
1+ Zz.f
z
P
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* Cote poutre porteuse : 2 boulons
on vérifie T = 1,3 Ar.ored
T = 1,3.2.0,785.3500 = 7143,5 kg c'est vérifie

Verification des profils.

3 n dr ea Te
- Pression diamétrale {(solive) : on véarifie, T =
z 32
14 A
g

3x2x1,1x0,53

S+ sz 22
2

7

, 2400 = 7289,1 kg

T = 2066 kg < 72B9,1 kg, c'est verifié

Pression diamétraele {(poutre porteuse) :

-~

6.2.1,1.0,8.2400 = 25344 kg > T = 2066,4 kg

Effort tranchant dans la solive :

Au droit de la section des boulons, avec ha comme.hauteur de
aprés découpage on doit vérifier que
T £ 0,65 {ha - ndtr) e.ea

ha = 15 cm odtr = 1,1 em -—--> 0,65(15_2-1.1)-0153'

ea = 0,53 cm 2400 = 10583

T = 2066,4 kg < 10583 k c'est verifie

Moment flechissant dans la solive

Ce moment doit étre calculer dans la section située au
laile découpée I de
M = T.f avec f = 12,5 ecm on vérifie T = y * P
I o
RV module de flexion de laile supérieure découpée.
Aa = section de 1'ame = 216,77 cm
As = section de l1a semelle = 21,59 cmz
ha = hauteur de 1'dme = 33,46 cm
es = épaisseur'de semelle = 1,27 cm

= 6 n dtr ea ©e, avec n = 2; dtr = 11 mm; ea = 0,8 cm (IPE360)

1"ame,

bord

de



7 N 2
I = Aa® ha® + As®1s”+ Aa As( 4 ha'+ 6 ha 1s + 4 1s )
Y 6 As (2 ha + 1s) + 6(Aa ha
I.
_V = 249
I oe 249 - 2400
-~ > "7 - T = 47872 kg.

47872 > T = 2068,4 kg donc c'est veéerifié,

* Vérification des corniéres d'assemblage :

Pression diamétrale cété solive.

6-ndtr.ec .
T = . e avec ec ; épaisseur des corniéres
2z . g P R
14+ a.o e : limitée de 1'activité des corniéres
Z

.2400 = 13752,9 kg > 2066,4 kg
1422 x & , e
S Tz c'est veérifie,

-~ Pression diasmétrale c¢dté de 1a poutre porteuse :

T =< 6 ndtr ec. @e = 6.2.1,1.0,5.2400 = 1540 kg c'est vérifie

Effort tranchant dans les corniédres

{(coté solive T = 0,86 ec(hc - ndtr) e (he = hauteur des corniéres
= 10 ¢m

T=0,86.0,5 (10~2.1,1)2400 7675,2) 20686,4 kg

c'est vérifie

- Moment flechissant dans les corniéres

Cote solive, T < 2 1 e )
* corniéres. -

I he? n dtr &M 107 2.1,1.7.3,5 | .
v "®%1"6 & nhe = 0.5 - 2.10 = 6.98 cm
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& = 7 cm
ri= 6/2 = 3,5

he= 10 em Ce= g = , 6,98 = 2400= 16752 kg)T
. a v P

¥ Cote poutre porteuse :

z 2 '
T = eg ahc e = 0,2.;0 . 2400 = 20000kg > 2066 kg

clest verifie.

9.5. Assemblage des diagonales de contreventements aux poteaux.

I
Les éléments constituant le palé e de "stabilité (diagonales) sont
assemblés aux poteaux par 1'intermédiaire de gaussets soudés aux

derniers, et boulones aux diagonales.

9.5.1. Varification de l1a soudure de gausset: N=F'=33,835t=2f

-Le gausset'est soudé a lame du poteau, la contrainte. élastique de
“lacier d'apport est 1la méme gue celle des 2 deux piédces assemblées.
(ce= 2400 kg/cm )

2F

Le cordon fait un angle @= 45° avec la direction de 1'effort donc on

verifie la formule

F
L Ce
(0,75+ 0,1sin®) la o
On prend ’
~ 1'épaisseur du cordon de soudure a= 7Tmm
- 1'epaisseur du gausset e= 10 mm
- La longueur de la diagonale du gausset = 49 cm qui est arrétée par

le nombre de boulons dassemblages (gausset diagonale)

Ce nombre sera explicite dans le prochain pragraphe[



D'ou les dimensions du gausset:

Ltargeur = 1" hauteur =-h’
Comme les diagonales (barres) sont inclinées de 45° alors
t=h= Lcos45 '
L= 3.7 + 2,4+ 2.10 = 49 cm
1'=zh = Locos45 = 24,65 cm

Soit 1=h= 35 cm

[}
e

{a longueur utile du cordon
1= h-2a

1= 35 - 2.0,7 = 33,6 cm

o= 0,8(1- t/a)= 0,801+ 1/7)

0,914 ,

On a deux cordons de soudures alors soit (F)l'effort revenant a un
cordon F = F'/2 = 16,92 t, ‘

On verifie donc,

F - 16,92 -
{0,75+0,1sin®)l1ax  (0,75+0,1sin45) 33,.6.0,7.0,914

959,5kg/m%<0e

varifiee

8.5.2. Calcul et vérification des boulons: (assemblage gausset
diagonale)

L'effort normal qui sollicite 1a diagonale, est un effort de
cisai]]emént au boulons.

Comme chacune doub1e‘corniére chacune assemblée par 4w boulons;
donc l'effort de cisaillement T= N/8 par boulons

T= N/§= 4,229 t

On verifie alors 1,54 AI = ¢e = 3500 kg/mz
1,54 ‘_ijégg__ < oe = 3500 Kg/m

2
D'ou A Z2 0,89 cm

d'ot d 2 1,6 ¢m on prend d= 20 mm

a- Vérification des conditions d'epaisseurs des piéces assembléas:

emin = 10 mm < 20 mm
donc on veérifie d Z emin + 2 mm = 10 + 2 = 12 mm
d = 20 mm > 12 mm verifiée
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b- véerifiaction des conditions de distances:

©= distance entre axe des boulons

66 < & £ 220 mm on prend : &= 70 mm

Jdtr = & £ 10 dtr piéces non soumises aux.inteﬁpéries
dtr=d + 2 mm = 20 + 2 = 20 mm

1= pince 10n§itudina1e

S1= sup |1°4Er =33 em < 5 5 dtr = 55 mm ]
. 0,87 = 13,02 mm
emin 2e
on prend &1 = 40 mm
&t = pince transversale

1,5dtv £ &t = 55 mm on prend = &t= 40 mm

c. Varification de 1e pression diamétrale:

On verifie : dtr/emin = 6 (simple section)
22/10 = 2,2 ¢ B donc la vérification de la pression diamétrale est
inutide.

8.68. Bases des poteaux et tipes d'ancrages:

La platine a 1la base des poteaux , risque de se plier sous 1'action
des reactions des .fondations, suivant des lignes de pliages
tangentes au contour du poteau
- On calcule la partie pliée comme uhe poutre en porte a faux ce qui
consiste A
determiner la surface de la platine (enfonction dejéb),
Déterminer 1'épaisseur de la platine (en fonction de 1a contrainte
de flexion ©f a 1'encatrement), ' 7
déterminer les boulons d'andrage {en fonction de 1'effort de
traction). :
Les poteaux sont ariicu]és a la base
On fait le calcul pour le poteau le plus sollicite; celui du
partique contrevente. (1) H E B 220 ‘
Effort de compression N = 91,72t
Bé{on dosé a' 350 kg/ msde ciment
Contrainte admissible du béton
b = 0,6 fc 28= 0,6 . 25 = 15 MPa
a}) surface de 1la piatine:

B2



Elle est déterminée par 1a condition suivante

o= b S_é'b ' 2
' 891,72 . 10

=
- = = 611,47 cm

o
o
IV o

N
@b

ie poteau H E B 220 de dimension:
220 x 220 = 484 cm-

IS

On prendra une plaque de dimension:

axb = 35 x 35 = 1225 cm

=
E Feeryy exrrr ver L

b) Epaisseur de la platine:

t'effort a droite de 1a ligne 1t - 1

F = o.b.u. - N
le moment correspondant : M = F;
M Zbu
2 F |
le moment resistant élastique de la platine : *
MV 1 .
o = —":‘i"“—‘“"*ﬁ oe > MR 2 rCe, v ¢
©opt® 2 | z
1= 1 bt bt
{ 12 > v - 5 MR = oea. X
v —t
2

d'autre part i1 faut que

bt bt” ==
< _— < R : > ==
M = MR > o, 5 = e | 6 soit tZ 4 oo
AN = u = 350 ; 220 = 65 mm
N 91,72.10° ,
e = 3 = 7 = 0,75 da N/mm
(350) -
S 3,0,75 _
d'ou t = 65 — 54 = 19,88 mm.
On ‘adopte une epaisséur de la plaque e = 25 mm.

Goujons d'ancrages
L'effort admissible par scellement dans le cas de‘goujon avec cCross

fixé par tes régles CM66 (art 5.123) vants



7.g9¢ ¢
= 2
Na o,1(1 + 1000 [ ? ]; }11 + 6,4 r + 3,5 12}

di
gc : dosage en ciment du béton .
¢ : diamétre de l1a tige, comportant une partie droite de langueur 11

prolangée par un crochet de rayon ri et puis par une ' partie droite
de longueur 12 telque

1z £ r £ 11

En général

ro= 3¢; 1z = 2¢; 11 = 209

=} distance entre axe des deux boulons

dr = 178,5 mm.

1'affort de raction par

Goujon :

N tract = 3,5 t donné

par la combinaisons

(0,86t E) A
“0On dimensionne le houlon avec 1'effort de scellement Acier-Béton et

~on verifie la resistance a la traction.

N
- <
5 = Na |
7.350 ¢ (200 + 19,2 & + 7 ®)S N/2
Na = 0,1 1 + 1000 2

@
4178 5

15,04 ¢ . @
——-—-—-—-—--——-:_b 1+ ——————
1750 178,56

S

0,00911¢° - 0,0056 @ - 1 Z 0 —-—nn > @ = 10,8 mm.
on choisit des boulon @ 14 de classe 5-6

Verification de la traction du boulon : ¢ 14 de classe 5-6
) N 1,25 - 1750

2
< e ———_—__ = = -
ar < e > 115 19,02 < oo 24 da N/mm

1,25
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10- Fondations

10-1- Introduction
On dispose des semelles isolées, pour 1'ensemble‘ du batiment {car

les poteaux sont assez espaces); d'ou facilité du coffrage.

La portance du so} est assez bonne o8 = 2 bars, les semelles sont

ancrées auneprofandeur D = 1,5 m et elles sont posées sur un
. a

béton, de propreté de faible dosage en ciment. (150 kg/m ) et

d'éapisseur de 5 a 10 cm.
On calcule les semelles avec la sollicitation du 19( genre (G+1,2P)

SRR
et on verifie la solticitation du 2 me genre,

§1 32 52 52 52 52 52 o8l
83 54 54 54 S4 LY sS4 . $3
1 §2 s2 82 52 82 .. 82 st-

10-2~- Semelle isoiéde Si :

2800 da N/cm

Contraintes : @28 = 270 da N/cmz oo =
©28 = 27 da N/em C =1,6 t/m
b = 135 da N/cmz = 1,5 m(ancrage)

eb'oc = 67,5 da N/em’
&b = 5,9 da N/cm N = 22,295 t (G+1,2*P)
2 da N/cmz

Pour ta verification en SP2, an peut ne pas la faire dans le cas o0l

oS

les efforts donnés par "SP2", sont inférieures 4 1,5 fois donnés par

SPi .
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Les semelles sont rigides, les réactions du sol sont uniformes

A-a
4

une semelle rigide h =

On proceéede a4 la veéerification de l
poing¢onnement
donnée par la relation empirique

de capuot

‘ N
) —m———re——— T
ht - d =2 1,44 ¥ ocbo-

m ht

¥ Prédimensionnement

NC j— ’ ‘L A L T ' - hd
o8 = —= S o -----> A Z - * ”‘li:r

A2

/ 22,295.10°
A2 Y e = 105,58

2 .
On prend : A = 110 ¢m =====) h Z ————— = 15 c¢m,

L

b
J$r

d'autre part

' /22,295.10"
h = ht - d 2= 1,44.Y ———— = 18,17.cm.

67,5
soit : h = 35 cm. et ht = 40 cm

poide des terres &au dessus dp Ta seme]Ia':

Nt = | (A%-a%) (d-ht) + (A -a")(ht-h1) |.1,8
5

ht Z 64+6 nous prenons ht = 25 cm.

d'od -——-=--- > Nt = 1,805 t. 2
_ 2 A+a 7

poids du massif de semelle: Ns = A .h + .(ht-hs2)|2,5

/25,37.10’"
Ntotal = NC+NS+Nt = 25,37t —=w--- > A 2 .

Finalement, A = 120 cm ht = 25 ¢cm h = 35 ecm ht = 40 cm.

N

Ns = 1,27¢t.

pour



R Ntot(A-a)
Ferraillage : méthode des bielies Ax' = Ay' =

2 8h ©a
Ax' = Ay' = 2,26 cm
z .
Soit 4710 (A = 3,14 cm ) dans chaque sens < = 24 cm

10-2-1- Semelle isolée Sz : c'est Ta méme procedure
NC = 27,383 t
A = 120 em, h = 40 cm; ht = 45 cm; o = 50 cm Ntotal = 31,28 t,.
Finalement : A = 125 cm; h1 = 25 ¢m; h = 40 cm; ht = 45 cm

/

perraillage : méthode des bielles.
Ntot (A-a) 2

LI LI - -
Ax' = Ay' = 8h oa 2,62 cm .

Soit - 4 7 10 (A= 3,14 cmz) dans chaque sens. =24 cm,
10-3- Semelle sous 2 poteaux S4: Séparés par un joint de dilatation
(No= Ni+ N2). | '
N1 lNZ

~ On admet une répartition rectangulaire

Pour raison de simplification, le calcul se fait: e »
-comme une fandation Y
sans 1 poteau, de largeur :x = % 0,5 m.
Longueur = 2 x 0,5 + 1,5 = 2,5 m Y]
On prend : B = 1,25 m. . A L\’
No B No ‘ i
@ = T o8 ---> A Z s - B - 200,96 cm ~~--> A = 2,9 m.
h o2 A - a 290 - 250
T 4 = 10 ecm.
h = = 15 cm,

45 cm ; ht = 50 em ht = 6¢ +6 ht

Calcul de 1'effort normal total :
Poids des temes :Nt=[(290.125—250.50)(100+ 35x2}-+1;5w100.5o] s

Nt = 5,665 t.




Poids de 1a semeile :

Ne = [(290.125 (15+35-2) +2.1oo.50.50)] Tb
Ns = 4,19 t.

N tot = No + N + Ne = 60,09 t.

N tot

] <
— 1,66 da N/cm (e = 2 da N/cm® )

Calcul des armatures

1! s'agit d'une semelle rigide; on utilise 1a méthode des bielles;

N(A-a) 2 : 2

Ay =" aroa 2,38 cm 3T12 = 3,39 ¢cm & = 72,5 cm
N(B-b) . 2 o

Ax - 4,47 cm 4712 = 4,52 cm © = 25 cm

vérification sans sPé
N = 4,25 + 5,09 + 73,12 = 82,46 t.
N

2 z
=4 =—K—E— = 2,27 da N/cm < 1,5 og = 3 da N/cm

/

10.3.1 Semelle sans 2 poteaux S3 : c'est 1a méme procédure
NO = 35,18 t.

A =2,9m ; B=1,26m h = 45 cm ht = 50 em
Nt = 45,038 t.

Ay = 1,78 em" 3T10 =2,35¢cm & = 72,5 cm
Ax = 3,35 cm’ 3 n2 = 3,39 cm’ & = 42 em

.

A

Yérification sans SP2
N = 64,47 ¢t.

N

¢ = ——5 = 1.78 da N/ecm < 1,5 @5 = 3 da N/em ,
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11  CONCLUSIONS oo

Le batiment & ossature métallique éetudié, présentg A la fois des
avantéges et Bes inconvénients,

a) Avantages et inconvénients d'ordre strucfural

* Les avantages du batiment a4 structure contrevantée articulée

~ Les noeuds sont 'de conception simpTe et de réalisation aisée.

- Les poteaux sont sollicités uniquement par des efforts axiaux
(moment nul a la base), ceci est favorable pour JTe dimensionnement
"de ces poteaux ainsi que leurs bases.

- La simplicité du montage, die a 1la conception simple du
montage des assémb]ages, représente un gain,appréciab1e sur Ta durée
de montage de 1'ossature. )

-~ Le choix des entastrements des noeuds conduit peut étre a une
consommation réduite d'acier, mais pas souvent au moindre colt.

* Les inconvénients sont _

- La nécessité de cantreventer verticalement 1le batiment dans les

deux sens, peut se heurter quelque fois 4 des <con traintes
architecturales ( notamment 1'utilisation des locaux),.
.~ La hauteur des poutres peut étre relativement importante, car
elles ne'bénificient pas de 1'effet favorable de 1a continuite (
encast}ement des poutres aux poteaux, et ceci peut devenir génant‘si
tTa hauteur des plgnchers est Timitée.

b) Avantages et inconvénients d'ordre général

* Avantages

- Légérete : le méfa] permet des ossatures beaucoup plus légeres
que le B A; il en résulte une diminution des charges sur le sol; qui
doit entrainer une .économie de fondation, c¢elle-ci étant d'autant
plus appréciable que le terrain est plus mauvais.

- On peut. citer d'autres avantages : souplesse, démantabiliteé,

fiabilité des matériaux, délai court de réalisation, etc..
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% Inconvénients :

- Cout relativement élevé, a cause de 1'importation d'une Dbonne
partie des éléments. -
- Nécessité de prendre des mesures de protection contre

i'incendie et 1a corrosion.
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Anne

Fichier de données ( portique contreventé)
Structure palées de stabilités ‘

Type Ptan Struss

Numb
"Numb
Numb
Numb
Join

1

e w ~N ;e W M

—
(=]

11
12
13
14
15
16
17
Memb

[ A e

.

~N D U s

xe 1

of join 17
of supp 2
-of memb 35
of load 2
coor

15,

12.

9.

6.

3.

0. 5.

0

0

0

0

0

0]

2 13.
2 10.
2. 7.
2

2

4

4

4

4

4

4

[ BN ) BN € ) B & B 6)

6
3
0

Inc 1

-
w N e W NN =

& WO A W N

—r wd

91

o ® o &G .

D ;
1 44 15
8 13
0 9 ©
neG

CEPLS

:@\\\\ =~ y
NS
b

Wz i




B

g

10
11
12
13
14
15
16
17

1.8

19
20
21
22
23
24
25
26
27
28
29
30
31
32

33

34

35

1
1

e - .
- U0 o U o MO A O WO W@ N NN =

=

pury

4
5

—t

goos WM

6

‘15
16
17
12

13

14

15
16
oy
13
7
12
8
14
-
13
9
15
;
14
10
16
10
15
11
17
11

-

11 16

MEMB PROP PRIS

—

3
6
8

11

THRU
THRU
THRU
THRU
AX

2 AX
5 AX
7. AX
10 AX
00239

.00643
.0091%
.645

. 0091

12 THRU 15 AX .0028S5
16 THRU 23 AX .002102

I
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24 THRU 35 AX .00270
CONS E 21000000. ALL
TABUL ALL

LOAD 1 SEISME E

JOIN LOADS

{ FORC X 8.3812 : ,
2 FORC X 6.7812

3 FORC X 5.1969

4 FORC X 3.6094

5 FORC X 2.025

TABULL ALL

TRACE.

SOLVE’

PROBLEM CORRECTELY SPECIFIED EXECUNTION TO FOR FROCFED
FREE JOINT DISPLACEMENTS

JOINf X-DISPLACEMENT Y-DISPLACEMENT
1 1396E-01 .1864E-02
2 .1065E-01 .17B3E-02
3 .T440E-02 .1541E-02
4 .4507E-02 .1232E-02

.5 | .1790E-02 .7276E-03
7 .1223E-01 - .5388E-05
8 .8925E-02 .1378BE-04
9 .5827E-02 .1647E-05
10 .2926E-02 - .1074E-05
11 .5868E-03 -.6038E-05
12 .13BOE-01 -.1787E-02
13 1060E-01 -.1746E-02
14 .7392E-02 -.1523E-02
15 .44T4E-02 -.1225E-02
16 L 1768E-02 -.7256E-03
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Annexe 2 ‘
Fichier de données ( portique autostable)
ROBOT PORTIQUE PLAN
PORTIQUE PLAN
NOE = 24 ELE
UNITE

L = CM F = Tonne
CARACTERISTIQUES PHYSIQUES
E = 2100 : |
1/ A12 HEB220
13 A: 20 HEA 200
21 A 25 IPE 360
NOEUDS - |

35

1 0. 0.

2 360. 0.

3 720. 0.

4 1080. O.

5 0. 300.

6 360 - 300.

7 720. - 300, |
8 1080. 300.

9 0. 600.

10 360. 600,

11 720. 600,

12 1080. 600.

13 0. 900. ‘
14 360. 900.

15 720. 900.

16 10B0. 900,

17 0. 1200.

18 360. 1200,

19 720. 1260.
20 1080. 1200.
21 0. 1500.



22 360. 1500.
23 T720. 1500.
24 1080. 1500..

ELEMENTS

1 1 5
2 5 9
3 9 13
4 4 8
5 8 12
6 2 15
7 2 6
8 6 10
9 10 14
10 3 7
11 7 11
12 11 15
13 13 17
14 17 21
15 18 20
186 20 24
17 14 18
18 15 19
19 18 22
20 18 23
21 5 6
22 6 7
23 7 B
24 9 10
25 10 11
26 11 12
27 13 14 -
28 14 15
29 15 18
30 17 18
31 18 19

95!



32 19 20
33 21 22
34 22 23
35 23 24
APPUIS
1
2
3
4
REL

N1 o2 3
CHARGEMENTS
CAS1 CHARGE UNITAIRE
ELE
21 A 35 PY
CAS2 SEISME
NOEUDS
5 FX 1.0125
6 FX 1.805
13 FX 2.6
17 FX 3.39
21 FX 4.19
FIN
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robot 3.0 S.N.C.F.
date 09 Mai 1983

heure 14:24:23

PORTIQUE PLAN

Depalcements des noeuds - cas actifs : 1 A 2 (ious)

Noe Cas UX (CM) UY {CM) RZ(rad)
1 1 0.0000000 0.0000000 3.0000000
1 2 0.0000000 0.0000000 5,0000000

1 0.0000000 0.0000900 0,0000000

2 0.0000000 0.0000000 0.0000000
3 1 0.0000000 0.0000000 0.0000000
3 z 0.0000000 0.0000000 0.000006CC0
4 1 0.0000000 0.0000000 0.000000C
4 2 0.0000000 0.0000000 2.000000¢0
5 1 -0.0008280 -0.0138374 -0.000151¢
5 2 2.2754792 0.0216871 ~0.0024367
6 1 -0.0002842 ~0.Q2854BT 0.0000074

2 2.2748273 -0.0036553 -3.001273¢

I
7 1 0.0002842 ~-0,0285487 -0.0000074
7 2 2.2746248 0.0035943 -0.001272%

1 0.0008280 -0.0138374 0D.000151G
8 2 . 2.2735786 -0.0216261 ~-0,0024303
1 -0.0001234 -0.0250049 - -0.000G1337
2 4.1106792 0.0345118 -3.00141090
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10
10

11

11

12
12

13
13

14
14

15
15

16
16

17
17

18
18

19

19

20
20

21
21

0.0000659
.1236620

.0000659
.1215339

0.0001234
4.1212671

.0002126
.0944671

0.0000690

.0864180

0.0000880

6.0833574

0.0002126
. 08237486

.0003360
. 8308671

.0001089
.7949895

.0001089
7910017

.0003360
. 7892508

0.0013802

.4635671

~0.
-0.

0512902
0048715

.0512902
.00476472

.0250049
.0344044

.0333529

0.0421324

-0.
-0.

0683739
.0053228 .

.0683739
.0053228

0333528
0419837

.0411550
.0471827

. 0845664
.0055036

.08456865
.0053389

.0411550
.0469980

.0449188
.0484772

98:

-0

.0000148
.0008955

0.0000148

.0008945

0.0001337

-0
-0

-0.
-0.

-0.
-0.

0.0014128

0001709
0012254

.00001899
-0,

0006755

.0000199
0.0006755 .

.00017089
.0012186

.0001973
.0008940

0000327
0004552

.0000327
.0004550

.0001973
0.0008884

0c03132
0004767



22
22

23
23

24
24

0.0004889
.4537336

0.000488940
.4488B060

0.0013803
L 4468773

~0.
~0.

.0928B000
.0052427

.0928000
.00508686

0448188
0483030
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-0.0000198
-0.0001958

0.0000198
-0.00019852

0.0003132
-0.0004726



(1]

{2]
(3]
(4]
(5]
(6]
(7]
(8]
(9]
[10]:
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