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Introduction Générale

Le développement des infrastructures de transport constitue aujourd’hui un enjeu majeur
pour I'aménagement du territoire et le développement économique des grandes aggloméra-
tions. Face a ’augmentation continue des besoins en mobilité des personnes et a ’évolution
des réseaux de transport, les équipements destinés a ’accueil et & 'organisation des flux
de voyageurs doivent répondre & des exigences croissantes de sécurité, de fonctionnalité,
de capacité et de durabilité.

Dans ce contexte, les gares routiéres jouent un role essentiel dans I’organisation des dépla-
cements urbains et interurbains. Elles constituent des poles d’échange permettant d’as-
surer la liaison entre différents modes de transport et de contribuer a I’amélioration de
la mobilité des usagers. La réalisation de telles infrastructures nécessite une conception
structurale adaptée afin de garantir leur stabilité, leur résistance et leur bon fonctionne-
ment sous les différentes sollicitations auxquelles elles sont soumises.

Les structures métalliques représentent une solution particuliérement adaptée aux bati-
ments de grande portée grace a leurs performances mécaniques élevées, leur légéreté, leur
rapidité d’exécution ainsi que leur capacité a répondre aux exigences architecturales mo-
dernes. Toutefois, le dimensionnement de ce type d’ouvrage exige une analyse rigoureuse
des actions permanentes, des surcharges d’exploitation, des actions climatiques et des
sollicitations sismiques afin d’assurer la sécurité et la pérennité de la structure.

Le présent mémoire a pour objet I'étude et le dimensionnement de la structure métal-
lique d’une gare routiére multimodale implantée dans la wilaya de Sétif. L’étude porte
sur ’évaluation des actions appliquées a l'ouvrage, le dimensionnement des éléments se-
condaires et principaux de la structure, ’analyse de son comportement global ainsi que
la vérification des systémes de stabilité et des assemblages métalliques.

Le dimensionnement est réalisé conformément aux réglements algériens et européens en
vigueur, notamment le RPA 2024, le RNV 2013, I'Eurocode 0, 'Eurocode 1, I'Eurocode
3 et 'Eurocode 4. Les analyses et les modélisations nécessaires a 1’étude sont réalisées a
I’aide de logiciels de calcul et de dessin assisté par ordinateur.

Le mémoire est organisé en sept chapitres consacrés successivement a la présentation
du projet, a I’évaluation des charges climatiques, a I’étude des éléments secondaires, au
dimensionnement des éléments principaux, a l'analyse dynamique, a ’étude du systéme
de contreventement et au dimensionnement des assemblages métalliques.
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Chapitre 1

Présentation du projet

La conception d’une infrastructure de transport de grande envergure nécessite une com-
préhension approfondie du contexte architectural, fonctionnel et structurel de 'ouvrage.
Le présent chapitre a pour objectif de présenter les principales caractéristiques de la fu-
ture gare routiére multimodale de Sétif ainsi que les choix techniques adoptés pour sa
conception.

Aprés une présentation générale du projet et de son implantation, les différents systémes
structuraux constituant 'ossature du batiment seront décrits. Une attention particuliére
sera portée aux éléments porteurs principaux, aux systémes de stabilité ainsi qu’aux ma-
tériaux utilisés dans la structure. Les hypothéses générales de conception, les réglements
de calcul ainsi que les solutions constructives retenues seront également présentés afin
d’établir les bases nécessaires aux chapitres de dimensionnement qui suivent.

1.1 Présentation du projet

1.1.1 Description générale

Le présent projet porte sur 'étude et le dimensionnement d’une nouvelle gare routiére
destinée a la wilaya de Sétif, implantée dans la commune de Ain Trik. Cet ouvrage s’inscrit
dans le cadre du développement et de la modernisation des infrastructures de transport
de la région.

L’infrastructure est destinée a répondre & un double besoin en matiére de mobilité :

— Transport inter-wilayas : assurer la liaison entre Sétif et les différentes régions
du pays a travers un réseau de transport routier moderne et fonctionnel ;

— Transport urbain : améliorer les déplacements a 'intérieur de la ville de Sétif en
regroupant les lignes de transport urbain dans un méme pole d’échange.

Compte tenu des exigences architecturales et fonctionnelles du projet, le choix d'une struc-
ture métallique a été retenu afin de permettre le franchissement de grandes portées tout
en offrant une meilleure flexibilité architecturale et une rapidité d’exécution importante.
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FIGURE 1.1 — Vue d’ensemble et repérage des éléments structuraux de ’abri sud.

1.1.2 Contexte de multimodalité

L’un des aspects majeurs de ce projet est sa dimension multimodale. L'implantation a
Ain Trik s’intégre dans un futur noeud de communication d’envergure nationale et locale :
— Extension du Tramway : Une extension du réseau de tramway de Sétif est
envisagée pour desservir directement le site, permettant une transition fluide pour
les voyageurs.
— Gare Ferroviaire : La réalisation d'une nouvelle gare ferroviaire a proximité
immeédiate transformera le site en un véritable Pdle d’Echange Multimodal
(PEM), facilitant Iinteropérabilité entre le rail, le tramway et la route.

1.1.3 Lieu d’implantation

Le projet de la gare routiére multimodale est implanté dans la commune de Ain Trik,
située au sud-ouest de la wilaya de Sétif. Cette localisation stratégique a été retenue afin
de faciliter ’accessibilité de I'infrastructure depuis les principaux axes routiers desservant
la ville ainsi que les différentes liaisons inter-wilayas.

Le choix du site d’implantation répond également & des considérations fonctionnelles liées
a l'organisation des flux de circulation des voyageurs, des autobus et des taxis. La proxi-
mité des futurs aménagements de transport urbain, notamment 1’extension potentielle du
tramway, permettra a terme de renforcer I'intégration multimodale de I'infrastructure.

Du point de vue climatique et réglementaire, la wilaya de Sétif se caractérise par des
conditions météorologiques relativement séveres, notamment en période hivernale, avec
des charges de neige importantes et des effets du vent non négligeables. De plus, la région
est classée en zone de sismicité moyenne selon le RPA 2024, ce qui impose une attention
particuliére a la stabilité globale de la structure ainsi qu’a son comportement dynamique.
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1.1.4 Dimensions de la structure

L’ouvrage étudié est une structure métallique de grande portée composée de deux blocs
structurels distincts séparés par un joint parasismique conformément aux exigences du
RPA 2024. Cette disposition permet de limiter les interactions dynamiques entre les dif-
férentes parties de I'ouvrage et d’améliorer le comportement global de la structure sous
sollicitations sismiques.

La Figure 1.2 présente l'organisation générale de la gare routiére ainsi que la répartition
des deux blocs principaux constituant 'ouvrage.
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FIGURE 1.2 — Vue en plan générale de la gare montrant les deux blocs structuraux séparés par
un joint parasismique.

Bloc A Le bloc étudié présente des dimensions en plan de 42 m x 30.8 m. Il est constitué
d’une halle centrale couverte par des fermes métalliques treillis de type HOWE ainsi que
d’une zone a étages réalisée en ossature métallique avec planchers collaborants. L’ensemble
forme une structure unique assurant les principales fonctions de la gare routiére.

La halle centrale est constituée de deux portiques principaux de grande portée supportant
la couverture métallique. Les zones latérales comportent six portiques secondaires assurant
la reprise des planchers intermédiaires et de la toiture.

Caractéristiques altimétriques : La structure atteint une hauteur totale de 22,55 m
au niveau du faitage. Les différents niveaux sont répartis comme suit :

— Niveau 01 : 5,85m

— Niveau 02 : 10,65 m ;

— Niveau 03 : 15,45m;

— Niveau du chéneau : 20,25m ;
— Faitage : 22,55 m.

La toiture est constituée d’une couverture métallique a double pente reposant sur un
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systeme de fermes triangulées, permettant d’assurer une meilleure reprise des charges
climatiques tout en optimisant le comportement mécanique global de la structure.
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FIGURE 1.3 — Vue en plan du Bloc A montrant I'organisation générale de la structure.

1.1.5 Systéme de plancher

Le systéme adopté est de type plancher mixte acier-béton (dalle collaborante), calculé
selon I’Eurocode 4. Il se compose d’un bac acier nervuré, d’une dalle en béton armé et de
connecteurs (goujons) soudés sur des solives en profilés IPE. Ce choix optimise le rapport
poids/rigidité de la structure.

Les outils informatiques sollicités sont Robot Structural Analysis pour ’analyse nu-
mérique et AutoCAD pour la conception graphique.

1.2 Eléments structuraux

Le systeme porteur de la gare routiere est constitué d’'une ossature métallique tridimen-
sionnelle assurant la reprise des charges verticales et horizontales ainsi que la stabilité
globale de I'ouvrage. La structure comporte plusieurs types d’éléments structuraux tra-
vaillant de maniére complémentaire afin d’assurer la résistance et la rigidité de ’ensemble
du batiment.

20



Y. Guergour — A. Ghenname Chapitre 1

1.2.1 Eléments principaux

Les principaux éléments porteurs de la structure sont constitués de fermes métalliques,
de poteaux treillissés tubulaires, de traverses en profilés laminés ainsi que de systémes de
contreventement assurant la stabilité globale de 'ouvrage.

Fermes principales : La couverture de la halle principale repose sur des fermes mé-
talliques triangulées de type HOWE réalisées en tubes circulaires. Ces fermes permettent
le franchissement de grandes portées tout en limitant les déformations et les sollicitations
transmises aux appuis.

Les membrures supérieures et inférieures ainsi que les diagonales constituant les treillis
sont réalisées a partir de profilés tubulaires circulaires, offrant une bonne résistance mé-
canique ainsi qu’'un comportement favorable vis-a-vis des efforts de compression et de
traction.

Poteaux métalliques : Les charges verticales issues des fermes, des traverses et des
planchers sont reprises par des poteaux métalliques treillissés tubulaires. Certains poteaux
présentent une variation de section permettant une meilleure adaptation aux sollicitations
mécaniques le long de leur hauteur et une optimisation du comportement structural de
I'ouvrage.
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FIGURE 1.4 — Portique principal constitué d’une ferme treillis de type HOWE et de poteaux
treillissés tubulaires.
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Traverses et poutres de planchers : Les niveaux intermédiaires de la zone & étages
sont constitués de traverses métalliques réalisées a partir de profilés laminés de type IPE.
Ces éléments assurent la reprise des charges des planchers collaborants et leur transmission
vers les poteaux principaux de la structure.
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FIGURE 1.5 — Portique secondaire supportant les planchers intermédiaires et la toiture.

Systémes de contreventement : La stabilité globale de la structure est assurée par
un systéme de contreventement vertical et horizontal permettant la reprise des efforts dus
aux actions du vent et du séisme.

Le contreventement vertical est constitué de palées triangulées disposées sous forme de V
inversé dans la travée comprise entre les axes 4 et 5. Ces dispositifs assurent la rigidité
longitudinale de 'ouvrage et permettent la transmission des efforts horizontaux vers les
fondations.

Le contreventement horizontal est implanté dans le plan de la toiture sous forme de croix
de Saint-André. Il assure la rigidité du diaphragme de toiture et permet le transfert des
efforts horizontaux vers les palées de stabilité verticale.

L’association de ces deux systémes garantit un comportement spatial satisfaisant de la
structure et contribue a limiter les déplacements latéraux sous 'effet des sollicitations
horizontales.
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FIGURE 1.6 — Palée de stabilité verticale en V inversé assurant la reprise des efforts horizontaux
longitudinaux.

1.2.2 Eléments secondaires

En complément des éléments porteurs principaux, la structure comporte plusieurs élé-
ments secondaires participant a la reprise des charges de couverture et de bardage ainsi
qu’au bon fonctionnement global de 'ouvrage.

Pannes de toiture : Les pannes métalliques sont disposées suivant les versants de la
toiture afin d’assurer le support des panneaux de couverture sandwich. Elles transmettent
les charges climatiques et permanentes vers les fermes principales.

Lisses de bardage : Les lisses métalliques assurent le support du bardage vertical et
participent a la stabilité secondaire des facades. Elles transmettent les efforts dus au vent
vers les portiques principaux.

Couverture et bardage : La couverture du batiment est constituée de panneaux sand-
wich métalliques assurant a la fois I’étanchéité, I'isolation thermique et la protection de
la structure contre les agressions climatiques.

Le bardage vertical est constitué de deux systémes différents selon les zones fonctionnelles
du batiment :

— une fagade en double vitrage au niveau de la halle principale afin de favoriser
I’éclairage naturel et 'aspect architectural de I'ouvrage ;

— des panneaux sandwich métalliques au niveau des zones administratives et des
planchers intermédiaires.

Escaliers métalliques : Les circulations verticales entre les différents niveaux sont
assurées par des escaliers métalliques intégrés a l'ossature principale du batiment. Ces
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éléments feront ’objet d’une étude détaillée dans un chapitre spécifique du présent mé-
moire.

1.3 Assemblages

Les différents éléments constituant la structure métallique sont assemblés & l'aide de
connexions adaptées a la nature des sollicitations mécaniques ainsi qu’aux conditions de
fabrication et de montage de I'ouvrage.

Les assemblages assurent la transmission des efforts normaux, des efforts tranchants ainsi
que des moments fléchissants entre les différents éléments porteurs de la structure.

Trois principaux types d’assemblages sont utilisés dans le présent projet :
— Assemblages boulonnés par boulons & haute résistance (HR) :

utilisés principalement pour les liaisons fortement sollicitées entre les éléments
principaux de la structure, notamment les assemblages poutre-poteau et certaines
connexions des fermes métalliques. Ces assemblages présentent une bonne capacité
de reprise des efforts et facilitent les opérations de montage sur chantier.

— Assemblages boulonnés ordinaires :

employés pour les éléments secondaires ainsi que pour certaines liaisons articulées
ne nécessitant pas une forte rigidité rotationnelle.
— Assemblages soudés :

réalisés principalement en atelier pour la fabrication des éléments treillissés tubu-
laires, notamment les fermes principales et certains poteaux composés. Les sou-
dures permettent d’assurer la continuité des membrures et des diagonales tout en
garantissant une bonne rigidité locale des noeuds structuraux.

1.4 Caractéristiques des matériaux

Le choix des matériaux utilisés dans le présent projet a été effectué en tenant compte
des exigences mécaniques, architecturales et fonctionnelles de 1'ouvrage. Les matériaux
retenus doivent assurer a la fois la résistance de la structure, sa durabilité ainsi que sa
facilité de mise en ceuvre.

1.4.1 Acier de structure

L’ensemble de I'ossature porteuse est réalisé en acier de construction métallique. Ce ma-
tériau présente plusieurs avantages adaptés aux structures de grande portée, notamment
une résistance mécanique élevée, une rapidité d’exécution importante ainsi qu’une grande
flexibilité architecturale.

Les éléments principaux tels que les fermes métalliques, les poteaux treillissés, les traverses
et les systémes de contreventement sont réalisés a partir de profilés tubulaires ou de profilés
laminés de type IPE selon les besoins structuraux de chaque élément.
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L’acier utilisé pour les éléments porteurs est de nuance S275 conformément aux prescrip-
tions des normes européennes en vigueur.
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FIGURE 1.7 — Courbe contrainte-déformation typique d’un acier de construction obtenue lors
d’un essai de traction.

TABLE 1.1 — Caractéristiques mécaniques de I'acier S275

Caractéristique Valeur
Limite d’élasticité f, 275 MPa
Résistance ultime f, 410 MPa
Module d’élasticité E 210000 MPa
Coeflicient de Poisson v 0.30
Module de cisaillement G 81000 MPa
Masse volumique p 7850 kg/m?
Poids volumique ~y 78.5 kN /m?

Coefficient de dilatation 12 x 107¢/°C

1.4.2 Béton

Le béton armé est utilisé principalement pour les infrastructures, les massifs de fondation
ainsi que pour la dalle collaborante des planchers mixtes.

Les infrastructures en béton armé assurent la transmission des charges de la structure
métallique vers le sol d’assise.
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Les planchers collaborants sont constitués d’un bac acier associé a une dalle en béton armé
permettant d’obtenir un fonctionnement mixte acier-béton offrant une bonne rigidité et
une réduction du poids propre des planchers.

TABLE 1.2 — Caractéristiques mécaniques du béton C25/30

Caractéristique Valeur
Classe du béton C25/30
Résistance caractéristique f,, 25 MPa
Résistance moyenne f.,, 33 MPa
Module d’élasticité E.,, 31 GPa
Poids volumique 25 kN /m?

1.5 Reéglements et logiciels utilisés

L’étude et le dimensionnement de la structure métallique ont été réalisés conformément
aux réglements nationaux et européens en vigueur relatifs aux actions appliquées aux
structures métalliques ainsi qu’aux vérifications de résistance et de stabilité.

Les principaux réglements utilisés dans le cadre du présent mémoire sont les suivants :

— le Réglement Parasismique Algérien RPA 2024 pour I’évaluation des actions sis-
miques ;

— le Reglement Neige et Vent Algérien RNVA 2013 pour la détermination des charges
climatiques;

— I’Eurocode 0 pour les bases de calcul des structures;

— I’Eurocode 1 pour I’évaluation des actions appliquées aux structures;

— I’Eurocode 3 pour le calcul et le dimensionnement des structures en acier;

— I’Eurocode 4 pour les planchers mixtes acier-béton.

Les plans d’exécution et les schémas structuraux ont été réalisés a ’aide du logiciel Auto-
CAD. La modélisation numérique de la structure a été réalisée a ’aide du logiciel Autodesk
Robot Structural Analysis Professional.
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Chapitre 2

Etude des charges climatiques

2.1 Introduction

Les actions climatiques constituent une étape essentielle dans I’étude et le dimension-
nement des structures métalliques de grande portée. En raison de sa géomeétrie, de sa
hauteur importante ainsi que de la présence de larges surfaces exposées, la gare routiére
étudiée est particuliérement sensible aux effets du vent et de la neige.

Le présent chapitre a pour objectif d’évaluer les charges climatiques appliquées a la struc-
ture conformément aux prescriptions du RNV 2013. Cette étude permet de déterminer
les sollicitations nécessaires au dimensionnement des différents éléments porteurs de 1'ou-
vrage, notamment les fermes principales, les poteaux, les traverses ainsi que les éléments
secondaires de couverture et de bardage.

La gare routiére est implantée dans la wilaya de Sétif, caractérisée par un climat rigoureux
typique des Hauts Plateaux, marqué par :

— des épisodes de neige importants en période hivernale ;

— des actions de vent significatives dues a la nature relativement dégagée du site.
L’étude des charges climatiques est menée pour les deux blocs constituant 'ouvrage en
tenant compte :

— des caractéristiques géométriques réelles de la structure;

— de la forme de la toiture & double versant ;

— des directions principales du vent ;

— des prescriptions réglementaires relatives aux actions extérieures et intérieures.

2.2 Action de la neige

L’accumulation de la neige sur la toiture de la gare routiére géneére des charges verti-
cales variables pouvant influencer de maniére significative le comportement des éléments
porteurs de la structure.

Conformément au RNV 2013 (DTR C 2-4.7), la charge de neige dépend principale-
ment :

— de la zone climatique;

— de l'altitude du site;
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— de la forme de la toiture;

— de l'inclinaison des versants.
La gare routiére étudiée est implantée dans la wilaya de Sétif, classée en zone A selon le
réglement neige et vent algérien.

2.2.1 Charge de neige sur le sol s;

Le site du projet est situé a une altitude :

H =1100m

Pour une altitude supérieure a 1000 m, la charge caractéristique de neige sur le sol est
déterminée conformément au RNV 2013 par la relation suivante :

0,07 x H+15
= 2.1
Sk 00 (2.1)
En remplacant ’altitude du site :
0,07 x 1100 + 15
Sk —

100
On obtient :

sk =0,92kN/m?

2.2.2 Forme de la toiture

La couverture de la gare routiére est constituée d’une toiture métallique a double versant
reposant sur des fermes triangulées tubulaires de type HOWE.

La Figure 2.1 présente la géométrie générale de la toiture étudiée ainsi que l'inclinaison
des versants prise en compte dans le calcul des charges de neige.

15.4000 15.4000 ‘ 1

FIGURE 2.1 — Géométrie de la toiture a double versant de la gare routiére.
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2.2.3 Charge de neige sur la toiture s

La charge de neige appliquée sur la toiture dépend du coefficient de forme p, lequel est
fonction de I'inclinaison des versants.

La charge surfacique de neige sur la toiture est déterminée par :
S =l X 8y (2.2)

Coefficient de forme p
L’angle d’inclinaison de la toiture est :
a = 8,49°
Selon le RNV 2013, pour une toiture & double versant vérifiant :

0° <o <30°

le coefficient de forme est pris égal a :

Calcul de la charge surfacique

La charge de neige appliquée sur la toiture est donc :

s=0,8x 0,92

D’ou :

s =0,736 kN/m?

Cette charge est appliquée verticalement sur les éléments de couverture et transmise aux
pannes puis aux fermes principales de la structure.

2.3 Action du vent

Les structures métalliques de grande portée présentent généralement une sensibilité im-
portante aux actions horizontales dues au vent, en raison de leur faible masse propre et
de leurs surfaces exposées relativement importantes.

L’action du vent génére des pressions et des dépressions sur les différentes parois et surfaces
de toiture du batiment. Ces sollicitations influencent directement le dimensionnement des
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éléments porteurs ainsi que les systémes de contreventement assurant la stabilité globale
de 'ouvrage.

L’évaluation des charges de vent a été réalisée conformément aux prescriptions du RNV
2013 en tenant compte :

— des caractéristiques géométriques réelles de la structure;

— de la forme de la toiture;

— des directions principales du vent ;

— de la rugosité du terrain d’implantation;

— des pressions extérieures et intérieures appliquées au batiment.

2.3.1 Vitesse de référence du vent

Selon la carte des vitesses de référence du RNV 2013, la wilaya de Sétif appartient a la
région correspondant & une vitesse de référence du vent égale a :

Vier =28m/s

Cette vitesse correspond a une période de retour conventionnelle de 50 ans et constitue
la vitesse de base utilisée pour I’évaluation des actions du vent sur la structure.

2.3.2 Directions principales du vent

L’étude du vent a été menée suivant les deux directions principales correspondant a la
géométrie réelle du batiment :

— un vent perpendiculaire au pignon ;
— un vent perpendiculaire au long-pan.

La Figure 2.2 présente les directions de vent considérées pour l’évaluation des pressions
extérieures appliquées a la structure.
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FIGURE 2.2 — Directions principales du vent appliquées a la gare routiére.

2.3.3 Hauteur de référence

La hauteur de référence intervient dans la détermination de la pression dynamique du vent.
Elle dépend des dimensions du batiment ainsi que de la direction du vent considérée.

La gare routiére étudiée présente une toiture a double versant dont la hauteur maximale
au faitage est :

h =22,55m

La hauteur au niveau des égouts de toiture est :

he = 20,25m

Compte tenu de la géométrie de l'ouvrage et conformément aux recommandations du
RNV 2013, la hauteur de référence retenue pour le calcul des actions du vent est prise
égale a la hauteur maximale du batiment :

Ze = h=22,55m
Ce choix permet de considérer de maniére conservative les effets du vent sur I’ensemble

de la structure, notamment sur les fermes principales et les éléments de contreventement
situés en partie supérieure de I'ouvrage.
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2.3.4 Coeflicients d’exposition

Coefficient de rugosité C,
Le site d’implantation de la gare routieére est assimilé & un terrain relativement dégagé.

Le coefficient de rugosité est donc déterminé conformément aux prescriptions du RNV
2013.

Pour une hauteur de référence :

z = 22,55m

on obtient :
C,=1,16

Coefficient topographique C;

Le site du projet étant implanté sur un terrain relativement plat sans relief topographique
significatif, aucun effet d’accélération topographique du vent n’est pris en compte.

Le coefficient topographique est donc pris égal a :
Ct = 1

Coefficient de turbulence I,

Le coefficient de turbulence est déterminé conformément au RNV 2013 en fonction de
la catégorie du terrain et de la hauteur de référence.

Pour le présent projet :
I, =0,19

Coefficient d’exposition C,

Le coefficient d’exposition est déterminé par :

Celz) = CJ(2) x [1+ TL(2)] (2.3)

En remplacant les valeurs obtenues :

C.=1,16 x (1 +7x 0,19)

On obtient :

C.=3,15
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2.3.5 Détermination des coefficients de pression extérieure C),

Les coefficients de pression extérieure dépendent principalement :
— de la géométrie du batiment ;
— de I’élancement des facades ;
— de la forme de la toiture;
— de la direction du vent.
La gare routiere étudiée présente une toiture a double versant inclinée d’un angle :

a = 8,49°

Les différentes zones de pression appliquées aux parois verticales et & la toiture sont
déterminées conformément au RNV 2013.

Vent perpendiculaire au long-pan

Dans cette configuration, le vent agit perpendiculairement & la facade longitudinale du
batiment.

Pour le bloc A :

=42m
d=30,8m
L’élancement de la structure est donc :
h 2255
—=——=0,73
d 30,8 ’

La dimension caractéristique des zones de rive est déterminée par :

e = min(b; 2h)

d’ou :

e =min(42;45,1) = 42m

Comme :

d<e

les parois latérales comportent uniquement les zones A et B.
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TABLE 2.1 — Coeflicients de pression extérieure Cpe 10 — Vent perpendiculaire au long-pan.

Parois A B D E Toiture
Che,10 -1,2 | -0,8 | 40,764 | -0,428 F G H I J
Dépression - -1,421 | -1,06 -0,5 | -0,53 | -0,426
Surpression - 40,07 | 40,07 | 40,07 | -0,4 | +0,13
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FIGURE 2.3 — Répartition des zones de pression cas Vent perpendiculaire au long-pan.

Vent perpendiculaire au pignon

Dans cette configuration, le vent agit perpendiculairement & la fagade transversale du
batiment.
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Pour le bloc A :

b=30,8m
d=42m
L’élancement correspondant est :
h 22,55
—=——=0,54
d 42 ’

La dimension caractéristique des zones de rive est :

e = min(30,8;45,1) = 30,8 m

Comme :

d>e
la zone C apparait sur les parois latérales du batiment.

TABLE 2.2 — Coefficients de pression extérieure Cp 10 — Vent perpendiculaire au pignon.

A B C D E F G H I
-1,2 | -0,8 | -0,5 | +0,739 | -0,377 | -1,495 | -1,3 | -0,665 | -0,565
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FIGURE 2.4 — Répartition des zones de pression cas Vent perpendiculaire au long-pan.

2.3.6 Coefficients de pression intérieure C);

Les pressions intérieures dépendent principalement du degré d’ouverture du batiment ainsi
que de la répartition des ouvertures sur les différentes facades.

Compte tenu de la configuration architecturale de la gare routiére, notamment la présence
d’importantes surfaces vitrées et de zones potentiellement ouvertes au niveau de la halle
principale, le batiment est assimilé & une structure semi-ouverte.

Conformément aux recommandations du RNV 2013, les deux cas de pression intérieure
les plus défavorables sont considérés :

Cpi — +0, 2

et

Cpi =—0,3

Cette approche permet d’envelopper les sollicitations maximales susceptibles d’étre appli-
quées aux éléments de couverture, aux facades ainsi qu’aux systémes de contreventement.
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2.3.7 Pression dynamique de pointe

La pression dynamique de pointe est déterminée conformément au RNV 2013 par la
relation suivante :

1
wl(2) = 5pVE Cu(2) G, (24)

avec

— p=1,25kg/m? : masse volumique de 'air;
— Vier = 28m/s : vitesse de référence du vent;
— Ce(z) = 3,15 : coefficient d’exposition ;

— ('} =1 : coefficient topographique.

En remplacant les valeurs numériques :
1 2
qp(2) = 5 % 1,25 x 28% x 3,15 x 1

On obtient :

qp(2) = 1543,5 N/m?

2.3.8 Pressions nettes résultantes

Les pressions nettes appliquées aux différentes parois et surfaces de toiture sont obtenues
par la combinaison des pressions extérieures et intérieures selon la relation :

W = (Cpe — Cpi) X gp(2) (2.5)
Les calculs sont effectués pour les deux cas de pression intérieure afin de retenir les sol-

licitations les plus défavorables pour le dimensionnement des différents éléments de la
structure.

Vent perpendiculaire au long-pan

Les pressions nettes obtenues pour un vent perpendiculaire au long-pan sont regroupées
dans le Tableau 2.3.
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TABLE 2.3 — Pressions nettes résultantes — Vent perpendiculaire au long-pan.

Zone | Cpe | W(Cp =+0,2) | W(Cp = —0,3) | Cas retenu
(N/m?) (N/m?) (N/m?)
A -1,2 -2000 -1286 -2000
B -0,8 -1429 -714 -1429
D +0,764 +806 +1520 +1520
E -0,428 -897 -183 -897
F -1,421 -2316 -1602 -2316
G -1,06 -1800 -1086 -1800
H -0,5 -1000 -286 -1000
I -0,53 -1043 -329 -1043
J -0,426 -894 -180 -894

Vent perpendiculaire au pignon

Les pressions nettes correspondant & un vent perpendiculaire au pignon sont présentées

dans le Tableau 2.4.

TABLE 2.4 — Pressions nettes résultantes — Vent perpendiculaire au long-pan.

Zone | Cpe W(Cpi =+0,2) | W(Cp;i = —0,3) | Cas retenu
(N/m?) (N/m?) (N/m?)
A -1,2 -2000 -1286 -2000
B -0,8 -1429 -714 -1429
C -0,5 -1000 -286 -1000
D +0,739 +770 41485 41485
E -0,377 -825 -110 -825
F -1,495 -2422 -1707 -2422
G -1,3 -2143 -1428 -2143
H -0,665 -1236 -522 -1236
I -0,565 -1093 -379 -1093

2.3.9 Reésultantes globales des actions du vent

Afin d’évaluer 'influence globale du vent sur la stabilité de la structure, les pressions nettes
précédemment déterminées ont été transformées en résultantes horizontales appliquées sur
les principales facades de 'ouvrage.

Les calculs ont été réalisés conformément au RNV 2013 pour les deux hypothéses de
pression intérieure :

Cpi = +0.2

et :

Cpi == —03

Les résultantes globales ont été déterminées a partir de la relation suivante :
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F=WxA

ou :
— I : force globale appliquée sur la paroi;

— W : pression nette résultante retenue ;
— A : surface de la paroi considérée.

Vent perpendiculaire au long-pan Les surfaces de référence des fagades longitudi-
nales sont données dans le tableau suivant.

TABLE 2.5 — Surfaces de référence — Vent perpendiculaire au long-pan

| Paroi | A (m?) | h/d |

D 947.10 | 0.73
E 947.10 | 0.73

Les efforts globaux obtenus sur les fagades longitudinales sont résumés dans le tableau
suivant.

TABLE 2.6 — Résultantes globales — Vent perpendiculaire au long-pan

| Paroi | Pression retenue (N/m?) | Force globale (kN) |

D 806 763.25
E -897 849.86

La résultante globale du vent suivant la direction longitudinale devient :

Fyy = 1613.10 kN

Vent perpendiculaire au pignon Les surfaces de référence des fagades transversales
sont données dans le tableau suivant.

TABLE 2.7 — Surfaces de référence — Vent perpendiculaire au pignon

| Paroi | A (m?) | h/d |
D 694.54 | 0.54

E 694.54 | 0.54

Les efforts globaux obtenus sur les facades transversales sont résumés dans le tableau
suivant.
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TABLE 2.8 — Résultantes globales — Vent perpendiculaire au pignon

| Paroi | Pression retenue (N/m?) | Force globale (kN) |

D 770 534.90
E -825 572.91

La résultante globale du vent suivant la direction transversale devient :

Fys = 1107.81 kN

Les résultats obtenus montrent que les actions globales du vent deviennent relativement
importantes compte tenu des grandes surfaces exposées et de la légéreté de la structure
métallique.

Ces résultantes globales seront utilisées ultérieurement dans le chapitre d’étude dynamique
afin de comparer I'influence relative des actions du vent et du séisme sur le comportement
global de la structure.

Conclusion

L’étude des charges climatiques appliquées a la gare routiére a permis de déterminer les
sollicitations dues a la neige et au vent conformément aux prescriptions du RNV 2013.
Les différentes actions climatiques ont été évaluées en tenant compte des caractéristiques
géométriques réelles de la structure, de la forme de la toiture ainsi que des conditions
d’implantation du projet.

Les calculs réalisés ont permis de déterminer les charges surfaciques appliquées sur les
éléments de couverture, les facades et les systémes de contreventement pour les différentes
directions du vent les plus défavorables.

Les résultantes globales des actions du vent ont également été déterminées afin d’évaluer
I'influence des efforts horizontaux appliqués a I’échelle globale de la structure. Les résul-
tats obtenus ont montré que les efforts générés par le vent deviennent particuliérement
importants compte tenu des grandes surfaces exposées et de la légéreté de la structure
métallique.

L’ensemble des sollicitations déterminées dans ce chapitre servira de base pour le di-
mensionnement des principaux éléments porteurs ainsi que pour 1’étude de stabilité et
I’analyse dynamique de la structure dans les chapitres suivants.
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Chapitre 3

Vérification des éléments secondaires

3.1 Introduction

Les éléments secondaires, bien que de dimensions plus réduites que 1’ossature principale,
jouent un role fondamental dans la structure de la gare routiére. Ils constituent le trait
d’union direct entre ’enveloppe du batiment (toiture et fagades) et les portiques princi-
paux.

Leur fonction est triple :

— Transmission des charges : Ils collectent les efforts surfaciques (poids propre,
neige et vent) pour les transmettre de maniére ponctuelle aux éléments porteurs;

— Support de P’enveloppe : Ils assurent le maintien rigide du bac acier et du
bardage, garantissant ainsi I’étanchéité et 'isolation de I'ouvrage ;

— Stabilité locale : Ils participent souvent au maintien latéral des membrures des
portiques, limitant ainsi les risques d’instabilité comme le déversement ou le flam-
bement.

3.2 Dimensionnement des pannes

3.2.1 Introduction

Les pannes constituent les éléments secondaires de la charpente métallique assurant le
support direct de la couverture. Elles transmettent les charges climatiques et permanentes
aux éléments porteurs principaux de la structure, notamment les fermes métalliques.

Dans le présent projet, les pannes sont disposées suivant la pente de la toiture et reposent
simplement sur les traverses des fermes principales. Elles assurent le support des panneaux
sandwich constituant la couverture de la gare routiére.

La Figure 3.1 présente la disposition générale des pannes au niveau de la toiture.
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FI1GURE 3.1 — Disposition des pannes au niveau de la toiture.

Compte tenu de I'inclinaison de la toiture, les pannes sont soumises & une flexion déviée
résultant de la décomposition des charges suivant les axes principaux de la section.

FI1GURE 3.2 — disposition des pannes.

3.2.2 Hypothéses de calcul

Les pannes de toiture sont étudiées comme des poutres simplement appuyées travaillant
en flexion déviée sous 'effet des charges verticales et des actions climatiques.

Les hypothéses de calcul adoptées sont les suivantes :
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— portée des pannes :

L=6,00m
— entraxe entre pannes :

e=1,01m
— pente de la toiture :

i =14,61%

soit un angle d’inclinaison :

a=8,31°

— acier de nuance :
5235

— module d’élasticité :
E = 210000 M Pa

Le choix initial des pannes est effectué a partir des recommandations usuelles de prédi-
mensionnement des charpentes métalliques.

Pour des portées voisines de 6 m, le poids linéique des pannes métalliques est généralement
compris entre :

9 < Gpanne < 15kg/ml

Compte tenu des sollicitations climatiques importantes appliquées a la toiture de la gare
routiére, un profilé provisoire de type IPE est retenu afin de procéder a I’évaluation dé-
taillée des charges et au dimensionnement complet des pannes.

3.2.3 Evaluation des charges

Les pannes de toiture sont soumises a des charges permanentes ainsi qu’a des actions
climatiques dues a la neige et au vent.

Les charges surfaciques appliquées a la couverture sont transformées en charges linéaires
agissant sur chaque panne a partir de I’entraxe entre pannes :

e=1,01m

Compte tenu de l'inclinaison de la toiture, les charges verticales générent une flexion
déviée des pannes suivant les axes principaux de la section.

Charges permanentes

Les charges permanentes appliquées aux pannes comprennent :

— le poids propre du profilé métallique;
— le poids de la couverture en panneaux sandwich ;
— le poids des accessoires de fixation et d’étanchéité.
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Poids propre des pannes Dans le cadre du prédimensionnement, le poids propre des
pannes est estimé forfaitairement a :

g1 = 15daN/ml

Cette valeur sera vérifiée ultérieurement apres le choix définitif du profilé a partir des
vérifications de résistance, de stabilité et de déformation.

Poids de la couverture La couverture de la toiture est constituée de panneaux sand-
wich métalliques d’épaisseur approximative 60 mm, assurant simultanément les fonctions
d’étanchéité et d’isolation thermique.

Le poids surfacique correspondant est pris égal a :

g2 = 17daN/m?

La charge linéaire transmise & une panne est donc :
go =17 x 1,01
go = 17,17daN/ml

Poids des accessoires Le poids des accessoires de fixation, de recouvrement et d’étan-
chéité est pris forfaitairement égal au tiers du poids propre de la panne :

15
93 = 3
g3 = 5daN/ml

Charge permanente totale La charge permanente totale appliquée a chaque panne
est donc :

G=g1+ 9+ g3

G=15+17,1T+5

G =37,17daN/ml
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Charge d’entretien
La toiture étudiée étant inaccessible au public, une surcharge d’entretien est néanmoins
prise en compte afin de considérer les opérations de maintenance éventuelles.

Cette charge est modélisée par la présence de deux ouvriers de poids unitaire :

P =100daN

placés aux positions les plus défavorables sur la panne.

Afin de simplifier les calculs, les deux charges ponctuelles sont remplacées par une charge
uniformément répartie équivalente produisant le méme moment fléchissant maximal.

Pour une poutre simplement appuyée, 1’équivalence est obtenue en identifiant :

gL?> PL
8 3
d’ou :
8P
1= 3L
avec .
L=6m
On obtient :
8 x 100
Qe = 3x6

Q. = 44,4 daN/ml

Cette charge sera prise en compte dans les combinaisons de calcul des pannes.

Charges de neige

Conformément aux prescriptions du RNV 2013, les pannes de toiture sont soumises a
une surcharge de neige normale ainsi qu’a une surcharge de neige extréme permettant de
prendre en compte les accumulations exceptionnelles susceptibles de se produire sur la
couverture.

La surcharge surfacique de neige normale obtenue au chapitre précédent est :

S, = 73,6,daN/m?

La charge linéaire de neige normale appliquée a une panne est donnée par :
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Qs =95, xe

avec

e=1,01,m

D’ou :
Qs =173,6 x1,01

Qs = 74,34, daN/ml

Par ailleurs, le RNV 2013 prévoit la vérification d’un cas de neige extréme défini par :

soit :

5
S, = - x 73,6
3)(

S, = 122,67,daN/m*

La charge linéaire correspondante est :

Qse:Sexe

Q. = 122,67 x 1,01

Qse = 123,90, daN/ml

Les charges Q)5 et Q4. seront utilisées ultérieurement dans les différentes combinaisons de
calcul afin d’identifier le cas de chargement le plus défavorable pour le dimensionnement
des pannes.

Charges de vent

Conformément aux résultats obtenus lors de I’étude climatique présentée au chapitre
précédent, les pannes de toiture sont soumises & une charge de vent normale ainsi qu’a
une charge de vent extréme permettant de prendre en compte les effets exceptionnels de
soulévement sur la couverture.

Le cas le plus défavorable correspond a la dépression maximale exercée sur la toiture sous
I’action d’un vent perpendiculaire au long-pan.
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La pression surfacique de vent normale est :

W, = —242,2daN/m?
La charge linéaire de vent normale appliquée a une panne est déterminée par :
an = Wn xXe
avec :
e=1,0lm
D’ou :

Qun = —242,2 x 1,01

Qun = —244,60daN/ml

Par ailleurs, la vérification sous vent extréme est réalisée afin de tenir compte d’un phé-
nomene exceptionnel de soulévement de la toiture.

La charge linéaire de vent extréme est obtenue a partir de la charge de vent normale selon
la relation :

Qwe = 17 75 an

soit :

Que = 1,75 x (=244, 60)

Que = —428,05daN/ml

Les charges @, et Q. seront utilisées ultérieurement dans les différentes combinaisons de
calcul afin d’identifier le cas de chargement le plus défavorable pour le dimensionnement
des pannes vis-a-vis des phénomeénes de soulévement.

Synthése des charges

Les différentes charges linéaires appliquées aux pannes de toiture sont récapitulées dans
le Tableau 3.1.
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TABLE 3.1 — Synthése des charges appliquées aux pannes.

Type de charge Désignation | Valeur (daN/ml)
Charge permanente G 37,17
Charge d’entretien Q. 44, 4

Charge de neige Qs 74,34

Charge de neige extréme Qse 123,9
Charge de vent normal Qun —244,60
Charge de vent extréme Qe —428,05

3.2.4 Projection des charges sur les axes principaux

Les pannes de toiture étant disposées suivant la pente du versant, les charges appliquées

générent une flexion déviée suivant les deux axes principaux de la section.

L’axe y — y correspond a 'axe de forte inertie du profilée IPE, tandis que 'axe z — 2

correspond a 'axe de faible inertie.

La Figure 3.3 illustre les axes principaux de la panne ainsi que les directions des charges

appliquées.

FIGURE 3.3 — Axes principaux et directions des charges appliquées sur la panne.

L’angle d’inclinaison de la toiture est :

a =8, 31°

Les charges gravitaires étant verticales, elles sont décomposées suivant les axes principaux

du profilé selon les relations suivantes :
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gy = qCOS

q, = qsino

Le vent agissant perpendiculairement au versant de toiture, son action est considérée
suivant ’axe de forte inertie de la panne.

TABLE 3.2 — Projection des charges sur les axes principaux des pannes.

Charge ¢y (daN/ml) ¢. (daN/ml)
G 37,17 x cos8,31° = 36,78 | 37,17 x sin 8, 31° = 5, 38
O. | 44,4 x c0s8,31° = 43,93 | 44,4 x sin8,31° = 6,42
Qs 74,34 x cos8,31° = 73,56 | 74,34 x sin 8, 31° = 10,76
Ow | 123,9 x c0s8,31° = 122,6 | 123,9 x sin 8, 31° = 17, 91
Ow —944,60 0
Ouwe —428,05 0

3.2.5 Combinaisons de charges

Les combinaisons de charges sont établies afin de déterminer les sollicitations les plus
défavorables appliquées aux pannes de toiture. Compte tenu de l'inclinaison des versants,
les charges sont décomposées suivant les axes principaux (y-y) et (z-z) du profilé.

Combinaisons a I’état limite de service (ELS)

Les combinaisons a I’état limite de service sont utilisées pour la vérification des déforma-
tions des pannes de toiture.

Combinaison G + Q.

Projection suivant 'axe y — y

qy,ELS,1 = Gy + Qe,y

qy,eLs,1 = 36,78 + 43,93

qy.ers1 = 80,71, daN/ml

Projection suivant ’axe z — 2

qz,ELS1 = Gz + Qe,z
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4-ELS,1 = 9,38 + 6,42

qz,ELS1 = 11, 80, daN/ml

Combinaison G + Q)

Projection suivant 'axe y — y

QyeLs2 = Gy + Qsy

Qy.ELS2 = 36,78 + 73,56

qy,ELS2 = 110, 34, daN/ml

Projection suivant 'axe z — z

4z,ELS2 = Gz + Qs,z

4:ELs2 = 9,38 + 10,76

qz,ELS2 = 16, 14, daN/ml

Combinaison G + Q.

Projection suivant 'axe y — y

Qy,ers3 = Gy + Qun

qy,ELS3 = 36,78 — 244,60

Qy.pLss = —207,82,daN/ml

Projection suivant ’axe z — 2
q-5L53 = G-

¢:ELS3 = D, 38, daN/ml
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Combinaison G + Q, + Qun

Projection suivant 'axe y —y

4y, FLS 4 = Gy + Qs,y + an

Qy,ELS,4 = 30, 78 + 73,56 — 244, 60

Qy.prsa = —134,26,daN/ml

Projection suivant 'axe z — z

qz,ELS4 = Gz + Qs,z

q.,5Ls4 = 9,38 + 10,76

qz,ELSA — 16, 14, daN/ml

TABLE 3.3 — Synthése des combinaisons de charges a 'ELS

Combinaison | g, daN/ml | q, daN/ml
G+ Q. 80,71 11,80
G+Q, 110,34 16,14

G+ Qun -207,82 5,38
G+ Q,+ Qun | -134,26 16,14

Les valeurs maximales retenues pour les vérifications a I'état limite de service sont :

|@y.2LS | max = 207,82, daN/ml

qz,ELSmax = 16, 14, daN/ml

Combinaisons a I’état limite ultime (ELU)

Les combinaisons a I’état limite ultime sont utilisées pour la vérification de la résistance
des pannes.

Combinaison 1,35G + 1,500,
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Projection suivant 'axe y — y

Gy, prua = 1,35G, 4+ 1,50Q 4

qy.erua = 1,35 x 36,78 + 1,50 x 43,93

qy.pru1 = 115,61, daN/ml

Projection suivant axe 2z — z

q:eLun = 1,35G, + 1,50Q. .

¢z v = 1,35 x 5,384+ 1,50 x 6,42

qz,ELU1 = 16, 89, daN/ml
Combinaison 1,35G + 1,500,

Projection suivant 'axe y — y

qy,eLu2 = 1,35G, + 1,500,

qy.eLu2 = 1,35 x 36,78 + 1,50 x 73,56

Qy,ELU2 = 159,98, daN/ml

Projection suivant 'axe z — 2

¢ pru2 = 1,35G; + 1,500 .

q:eru2 = 1,35 x 5,38 + 1,50 x 10,76

qz,ELU2 = 23, 38, daN/ml

Combinaison G + Q.
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Projection suivant 'axe y — y

Qy.erv3 = Gy + Qse,
Yy Yy Yy

Qy,ELU3 = 36,78 + 122,60

qy,ELU3 = 159, 38, daN/ml

Projection suivant 'axe z — 2

4z,ELU3 = Gz + Qse,z

q.,prv3 = 9,38 + 17,91

qz,ELU3 = 23, 29, daN/ml

Combinaison G + 1,500,

Projection suivant 'axe y — y

qyerva = Gy +1,50Q

qy ELua = 36,78 + 1, 50(—244, 60)

Qy.eLua = —330,12,daN/ml

Projection suivant axe z — 2
¢-eLva = G

¢ 5Lu4 = 5,38, daN/ml
Combinaison G + Q.

Projection suivant 'axe y — y

Qy.ELUs = Gy + Que

Qy,ELUs = 36,78 — 428,05

Qy.pLus = —391,27, daN/ml
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Projection suivant 'axe z — 2

QG prvs = G,
¢-.5Lu5 = 5,38, daN/ml
Combinaison 1,35G + 1,50Q5 + 1, 50Q

Projection suivant 'axe y — y

qy,ELU6 = 1a 35Gy + 17 5OQs,y + 17 50an

qy.ELue = 49,65 + 110, 34 — 366, 90

¢y mLU6 = —206,91, daN/ml

Projection suivant ’axe (z-z)

qz,ELU6 = 23, 38, daN/ml

Combinaison G + Qg + Qe

Projection suivant 'axe y — y

Qy,ELUT = Gy + Qse,y + Qwe

qy.ELu,r = 36,78 + 122,60 — 428,05

Gy.BLU = —268,67,daN/ml

Projection suivant ’axe z — 2

qxELU7 = 23,29, daN/ml

TABLE 3.4 — Synthése des combinaisons de charges a 'ELU

Combinaison ¢y daN/ml | q, daN/ml
1,35G + 1, 50Q. 115,61 16,89
1,35G + 1,500 159,98 23,38
G+ 0. 159,38 23,29
G+ 1,50Qun 330,12 5.38
G 4 Que -391,27 5,38
1,35G + 1,50Qs + 1,50Q -206,91 23,38
G+ Que + Que -268,67 23,29
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Les sollicitations maximales sous charges gravitaires sont obtenues pour la combinaison :

1,35G + 1,500

qui conduit a :

Gy.5Lv = 159,98, daN/ml

4> ELU = 23, 38, daN/ml

Pour les phénoménes de soulévement, la combinaison la plus défavorable correspond & :

G+ Que

qui géneére :

qy.mLu = —391, 27, daN/ml

Ces valeurs seront retenues pour les vérifications de résistance des pannes.

3.2.6 Calcul des sollicitations internes

Les pannes sont assimilées a des poutres simplement appuyées soumises a des charges
uniformément réparties.

Les sollicitations maximales sont déterminées & partir des relations suivantes :

LZ
Mmam = q_
8
L
Tmax = q_
2
avec :
L=6m

Les calculs sont effectués suivant les deux axes principaux de la section afin de prendre
en compte la flexion déviée des pannes.

Prédimensionnement suivant la condition de fléche

Le prédimensionnement des pannes est réalisé a partir de la vérification de la fléche sous
les charges de service. Cette approche permet d’estimer les caractéristiques minimales de
la section avant d’effectuer les vérifications de résistance a 1’état limite ultime.

La fléeche admissible des pannes est limitée & :
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L
fadm - %
avec .
L=6,00,m
soit :
600
fadm - %
fadm = 37 007 cm

D’aprés les combinaisons de charges a 1’état limite de service, les sollicitations maximales
retenues sont :

|Qy|max - 207, 82, daN/ml

qzmax = 16, 14, daN/ml

Ces valeurs seront utilisées pour déterminer les moments d’inertie minimaux requis suivant
les axes principaux de la section.

3.2.7 Détermination des inerties minimales requises

Les pannes sont assimilées a des poutres simplement appuyées soumises & une charge
uniformément répartie. La fleche maximale est donnée par la relation :

e 5qL*
 384F]
La condition de vérification s’écrit :
f S fadm
d’otut I'inertie minimale requise :
5qL*

" 3R4E fam

avec

L =600, cm

E=2,1x10°%daN/cm?
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fadm = 3a cm

Inertie minimale suivant ’axe (y-y)

En utilisant la charge maximale :

|Qy|maw - 207, 82, daN/ml

soit :
¢y = 2,0782,daN/cm
on obtient :

5 x 2,0782 x 600*
384 x 2,1 x 106 x 3

Iy min = 557, 3, cm*

Les inerties minimales requises pour satisfaire la condition de fleche sont donc :
4
Iy min = 957,3,cm

Choix de la section

Les inerties minimales requises obtenues précédemment sont :

Iy min = 557,3, cm*

Aprés consultation des tables de profilés laminés européens, le profilé IPE 160 AA est
retenu pour le dimensionnement des pannes.

Les caractéristiques géométriques de ce profilé sont résumées dans le Tableau 3.5.

TABLE 3.5 — Caractéristiques géométriques du profilé IPE 160 AA

Caractéristique Valeur
Hauteur h 156,4 mm
Largeur b 82 mm

Aire A 7,24 cm?

Moment d’inertie I, 646 cm?
Moment d’inertie I, 51,6 cm*
Module de résistance W, | 82,6 cm?
Masse linéique 12,1 kg/m
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Vérification de la fléche suivant 'axe z — 2

Le profilé retenu est un IPE 160 AA dont les caractéristiques géométriques sont présentées
dans le Tableau 3.5.

La fleche suivant ’axe de faible inertie est donnée par :

f = 5q,L*
* 384FI,

avec

q. = 16,14, daN/ml = 0,1614,daN/cm
L = 600, cm
E = 21000, kN/cm?

I, =51,6,cm*
D’ou :

~ 5x0,1614 x 600*
384 x 21000 x 51,6

I

f.=2,49,cm
La fléche admissible étant :

600

2—()():3,0m

on obtient :

fz < fadm

Le déplacement de la panne dans le plan du versant est donc admissible.

Vérification de la fléche combinée

La vérification de la fléche combinée est effectuée a partir de la relation :

L
2 2 <
VI 12 =500

La fléche suivant ’axe fort vaut :
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5 x2,0782 x 600*
384 x 21000 x 646

Iy

fy = 2,58, em

La fléche suivant ’axe faible est :

f-=2,49,cm

D’ou :
\/2,582 4 2,492

3,98, cm

3,58 > 3,00,cm

La condition de fleche n’est donc pas satisfaite.

Afin de réduire le déplacement dans le plan du versant, deux solutions peuvent étre envi-
sagées :

— augmenter la section de la panne;
— prévoir des liernes a mi-portée des pannes.

La seconde solution est retenue car elle permet d’améliorer le comportement de la structure
sans augmenter significativement le poids propre des éléments.

Vérification de la fléche combinée aprés mise en place des liernes

Afin de réduire le déplacement des pannes dans le plan du versant, une file de liernes est
disposée a mi-portée. Ces éléments constituent des appuis intermédiaires suivant 1'axe de
faible inertie et permettent ainsi de diminuer la fleche f,.

La disposition adoptée est illustrée par la Figure 5.3.

FIGURE 3.4 — Disposition des liernes a mi-portée des pannes
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La présence de la lierne divise la portée libre suivant ’axe z — 2z en deux travées égales :

e
2

600
L, = T = 300, cm

La fléche suivant 1’axe de faible inertie devient alors :

f _ 5qul4
® 384F1,

. 5% 0,1614 x 300*
® 384 x 21000 x 51,6

f.=0,156,cm

La fleche suivant ’axe fort reste inchangée :

fy = 2,58, em

La vérification de la fléche combinée s’écrit :

L
2 2 <
VREREE = 200

V2,582 40, 1562

2,58, cm

Or:

2,58 < 3,00,cm

La condition de fléche est donc satisfaite.

L’utilisation d’une file de liernes & mi-portée permet de limiter efficacement le déplacement
transversal des pannes et d’assurer le respect du critére de service. Le profilé IPE 160 AA
est ainsi retenu pour la suite des vérifications.

3.2.8 Classification de la section
La classification de la section est effectuée conformément aux dispositions de I’Eurocode

3 afin de déterminer le type d’analyse pouvant étre adopté pour la vérification de la
résistance de la panne.
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Le profilé retenu est un IPE 160 AA réalisé en acier S275.

Le coefficient de classification vaut :

ol 235
Jy
avec :
fy =275, M Pa
d’otu :
o 235
V275
e=20,924
Vérification de la semelle comprimée
Pour un profilé IPE 160 AA :
b 8
—=—=41,mm
2
ty=15,6,mm
On obtient :
41
5,6
b/2
b2 _ 7
ty

La limite de la classe 1 est :
10e =10 x 0,924 =9, 24
Ainsi :

7,32 <9,24

La semelle est donc de classe 1.
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Vérification de ’ame

La hauteur utile de 'ame est :

d=131,2,mm

avec :

tw =4, mm
On obtient :

131,2
4

d

— =32,8

t

La limite de la classe 1 est :
T2 =72 x 0,924 = 66, 53
Ainsi :

32,8 < 66,53

L’ame est donc de classe 1.

La semelle et I’ame étant toutes deux classées en classe 1, la section du profilé IPE 160
AA est classée en classe 1.

3.2.9 Détermination des sollicitations de calcul

La vérification de la résistance des pannes est réalisée sous la combinaison de soulévement
la plus défavorable vis-a-vis du déversement.

Cette combinaison correspond au cas :

G+ Que

Les charges projetées sur les axes principaux sont alors :

Qyu = 391,27 daN/ml

Gou = 5,38 daN/ml
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Moment fléchissant suivant ’axe y — y Les pannes sont assimilées a des poutres
simplement appuyées de portée :

L =6,00,m

Le moment fléchissant maximal suivant 'axe de forte inertie est :

qyul?

My,max = 3

391,27 x 62

My,max = 3

= 1760, 72, daN.m

My ez = 1760, 72, daN.m

Moment fléchissant suivant ’axe z — z La présence d’une file de liernes a mi-portée
assure un maintien latéral des pannes dans le plan du versant. La portée de calcul suivant
I’axe de faible inertie est donc réduite a :

3,00, m

Le moment fléchissant maximal suivant I’axe (z-z) vaut alors :

L/2
Mz maxr — deu
’ 8
5,38 x 32
M, e = %

M, oz = 6,05 daN.m

Ces sollicitations seront utilisées pour la vérification de la résistance de la panne en flexion
déviée conformément aux dispositions de I’Eurocode 3.

3.2.10 Vérification de la résistance sous flexion déviée

La section du profilé IPE 160 AA ayant été classée en classe 1, une analyse plastique peut
étre adoptée conformément aux dispositions de 'Eurocode 3.

La vérification de la résistance sous flexion déviée est réalisée a partir de la relation

d’interaction :
a B
My,Ed Mz,Ed
— + | — <1
Mpl,y,Rd Mpl,z,Rd

Pour une section en double T soumise uniquement a la flexion :
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o =2
b=5n>1
avec :
N — Nga
NpLRd

La panne n’étant soumise a aucun effort axial :

NEd =0
d’ou :
n=>0
Par conséquent :
a=2
B=1

Moments résistants plastiques Le moment résistant plastique suivant ’axe de forte
inertie vaut :

_ fy
Mpl,y,Rd - Wpl,y

YMmo

Mpl,y,Rd = 93, 3 X 27, 5

Mpl,y,Rd = 2565, 75, kN.cm

Le moment résistant plastique suivant ’axe de faible inertie vaut :

Mpl,z,Rd = V[/pl,zL
Mo
Mpl,z,Rd = 19, 6 % 27, 5)

Mpl,z,Rd = 539, 00, kN.cm
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Vérification

1760, 72\ 2 . 6,05
2565, 75 539, 00
0,471 + 0,011 = 0, 482

0,482 < 1,00

La condition de résistance est vérifiée.

Le profilé IPE 160 AA satisfait donc aux exigences de résistance en flexion déviée a ’état
limite ultime.

Vérification de la panne au cisaillement

Conformément aux dispositions de I’Eurocode 3, il convient de vérifier que I'effort tran-
chant de calcul reste inférieur a la moitié de la résistance plastique au cisaillement de la
section.

La condition de vérification s’écrit :

Ved < 0,5V Ra

avec :
WL
Vea = qy2
L’effort tranchant maximal vaut :
391,27 x 6
VEd = 5

VEd = 1173, 81 daN

La résistance plastique au cisaillement est donnée par :

Vl Rd — Avfy
" \/§7Mo
avec
A, =17,24cm?

f, = 2750 daN/cm?

Yamo = 1,0
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D’ou :
Vot — 7,24 x 2750
’ V3
Voi,ra = 11498, 20 da N
Ainsi :
0,5V, ra = 5749, 10 daN
On obtient :

1173,81 < 5749, 10

La condition de résistance au cisaillement est donc vérifiée.

Le profilé IPE 160 AA présente une résistance suffisante vis-a-vis de l'effort tranchant.

3.2.11 Vérification de la panne au déversement

Le déversement correspond a une instabilité pouvant apparaitre lorsqu’un élément fléchi
suivant son axe fort n’est pas suffisamment maintenu latéralement.

Conformément aux dispositions de I’'Eurocode 3, la vérification du déversement en flexion
déviée consiste & satisfaire la condition suivante :

M M
y,EBd + z,Ed S 1
Mf Mpl,z,Rd/7M1

La vérification est effectuée en considérant la valeur maximale négative du chargement
suivant I’axe (y-y), correspondant au cas de soulévement le plus défavorable :

Qyu = 391,27, daN/ml

Les moments sollicitants déterminés précédemment sont :
M, pq = 1760, 72, daN.m
Mz,Ed = 6, 05daN.m

Calcul de I’élancement de déversement La présence d’une file de liernes & mi-portée
assure un maintien latéral des pannes suivant I’axe faible. La longueur de déversement est
donc :

LLT =

no | B
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LLT = 300, cm

Pour une section en double T doublement symétrique, I’élancement de déversement peut
étre évalué a l'aide de I'expression simplifiée :

Lir/i,

\/ o1+ ()]

avec

1, = 1,83, cm
h = 156,4, mm
ty=195,6,mm

Ci=1,132
D’ou :
300/1, 83

2
1 (300/1,83
\/1, 132 [1 + 59 (156,4/5,6> ]

Arr = 78,37

Calcul de I’élancement réduit Pour les profilés laminés :

arr = 0,21

Le coefficient :

La limite d’élancement vaut :

avec
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fy =275, MPa
D’ou :
1235
93,94/ —
’ 275
AL = 86,76
L’élancement réduit vaut alors :
Aur
A
78,37
—— =10,903
86, 76 ’

Calcul du coefficient de réduction

1 - _
3 [1+ apr(ALT —0,2) + ALT?]

1
5 [1 +0,21(0,903 — 0,2) + 0, 9032] = 0,981
Le coefficient de réduction au déversement est :

1
Yrr + 1/ SDfT - XI?T

Moment résistant au déversement Le moment résistant est donné par :

= 0,676

XLTﬁwI/Vpl,yA
TM1
avec :
Wi, = 93, 3cm?
fy = 27,5,kN/cm?
YM1 = 17 1
D’ou :
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27,5
0,676 x 1 x 93,3 x ﬁ

1576, 77TkN.cm

Vérification La condition de vérification devient :

1760, 72 n 6,05
1576,77 © 539,0/1,1

1,116 + 0,012 = 1, 170

1,129 > 1

La condition de déversement n’est donc pas satisfaite pour le profilé IPE 160 AA.

Cette vérification montre que malgré la présence d’'une file de liernes, le phénoméne de
déversement demeure prépondérant et nécessite l'adoption d’une section plus importante
ou la mise en place d'un systéme de maintien latéral complémentaire.

3.2.12 Dimensionnement des liernes

Une file de liernes est disposée & mi-portée des pannes afin de limiter les déplacements

latéraux suivant ’axe de faible inertie et d’améliorer leur comportement vis-a-vis du dé-
versement.

Les liernes sont dimensionnées en considérant la composante transversale de la charge de
service appliquée aux pannes :

¢.s = 16,14, daN/ml

La portée des pannes est :

L =6,00,m

Le versant de toiture comporte 17 pannes, soit 16 espacements de calcul.

Effort transmis par la premiére panne L’effort transmis a la premiére lierne est
donné par :

Ny = 1,25 (%)

Do

16, 14

N, =1,25 x (T) x 3
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N; = 30,26, daN
L’effort supplémentaire transmis par chaque panne est :

AN = 1,25, qzsg

AN =1,25x 16,14 x 3

AN = 60,53, daN

L’effort maximal est obtenu au niveau de la derniére lierne située en partie supérieure du
versant :

N, + 15, AN = 30,26 + 15 x 60,53 = 38,21, daN

Calcul de l’effort dans la diagonale La hauteur du versant est déterminée a partir
de la géométrie réelle de la toiture :

H=15x1,01+0,40

H = 15,55, m

L’angle d’inclinaison de la diagonale est obtenu a partir de la relation :

tanf = ﬂ
15,55
6 = 10,92°

L’effort de traction dans chaque diagonale vaut alors :

Ny
~ 2cosf

938,21
~ 2cos 10, 92°

N = 477,8,daN
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Vérification a la traction Les liernes travaillent uniquement en traction.

Conformément aux dispositions de I'Eurocode 3, la condition de résistance s’écrit :

< A fy
Mo

N,

avec :

N, = N = 477.8, daN
f, = 2750, daN/cm?

Yamo = 1,0

La section minimale requise est donc :

A>0,174, em?

Choix de la section Compte tenu de la faible section requise et des considérations
constructives, il est adopté une barre ronde de diameétre :

@10, mm
dont la section est :
4T
4
T x 12
A=
4
A = 0,785, cm?

On obtient :

0,785 > 0,174, cm?

La condition de résistance est vérifiée.

La barre ronde @10 est donc retenue pour la réalisation des liernes de pannes.
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Conclusion

A lissue des vérifications de résistance et de déformation, un profile IPE 160 AA associé
a une file de liernes a été retenu pour les pannes de toiture. Cette configuration permet
d’assurer la reprise des charges de couverture tout en respectant les critéres de sécurité et
de service imposés par les réglements en vigueur.

3.3 Etude des lisses

3.3.1 Introduction

Les lisses constituent les principaux éléments horizontaux du systéme de fagade vitrée du
batiment. Elles assurent le maintien du vitrage et participent a la transmission des actions
appliquées sur ’enveloppe extérieure vers les éléments porteurs verticaux de la structure.

Dans le projet étudié, les lisses sont réalisées sous forme de poutres treillis métalliques
constituées de membrures tubulaires reliées par un systéme de diagonales assurant leur
rigidité. Cette disposition permet d’obtenir une bonne résistance mécanique tout en limi-
tant le poids propre de la structure.

Les lisses sont disposées horizontalement au niveau du pignon de la structure et assurent
la transmission des efforts vers les potelets de facade. Compte tenu de la continuité des
assemblages, elles sont modélisées comme des poutres continues a plusieurs travées.

L’étude présentée dans cette section a pour objectif de déterminer les sollicitations appli-
quées aux lisses, d’évaluer les efforts développés dans les membrures et les diagonales du
treillis, puis de vérifier leur résistance conformément aux prescriptions de I’Eurocode 3.

3.3.2 Description de I’élément étudié

L’étude porte sur la lisse 1S3 située sur la facade vitrée du batiment. Cette lisse constitue
I’élément horizontal le plus sollicité du systéme de facade en raison de sa portée plus
importante par rapport aux autres lisses.

La lisse est réalisée sous forme d'une poutre treillis métallique triangulaire composée de
trois membrures tubulaires reliées par un systéme de diagonales assurant la stabilité et la
rigidité de ’ensemble. Cette configuration permet de limiter le poids propre de la structure
tout en assurant une résistance suffisante vis-a-vis des actions appliquées sur la facade.

La portée de calcul retenue correspond & la distance séparant deux potelets successifs :

L=640m

La section transversale de la lisse présente les caractéristiques géométriques suivantes :

B =1.00m

H=050m
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Les assemblages sont réalisés par soudage en atelier et par boulonnage au niveau des
liaisons avec les potelets. La lisse est étudiée sous 1’action des charges permanentes et des
actions du vent appliquées sur la fagade vitrée.

LS 3

vue 1

B }
| I
I I vue 2 ﬁé 4* vue 3
” u
B
vue géneral coupe R-R

FIGURE 3.5 — Géométrie générale de la lisse L.S3

3.3.3 Hypothéses de calcul

Le dimensionnement de la lisse LS3 est réalisé conformément aux prescriptions de 'Eu-
rocode 3 relatives au calcul des structures métalliques.

Les hypothéses retenues pour I'étude sont les suivantes :

— nuance d’acier :

S275  (f, =275 MPa)

— module d’élasticité :

E = 210000 MPa

— les assemblages des membrures et des diagonales sont supposés articulés au niveau
des neeuds du treillis ;

— Les extrémités des lisses sont assimilées a des appuis articulés, tandis que la conti-
nuité du systéme est assurée par les appuis intermédiaires constitués par les potelets
de facade. ;

— les charges appliquées sont constituées du poids propre des éléments, du poids du
vitrage et de 'action du vent ;

— les vérifications sont effectuées a 1'état limite ultime (ELU);

— la lisse est assimilée a une poutre treillis travaillant principalement sous l'effet des
moments développés dans les plans vertical et horizontal.

La lisse LS3 étant située a la partie inférieure de la fagade, elle présente la largeur
d’influence la plus importante et constitue ainsi le cas le plus défavorable pour le
dimensionnement.
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FIGURE 3.6 — Vue tridimensionnelle de ’assemblage entre la lisse de fagade et le potelet

3.3.4 Evaluation des charges appliquées

Les charges appliquées a la lisse LS3 proviennent du poids propre de la structure, du
vitrage de fagade ainsi que de 'action du vent.

Largeur d’influence La largeur d’influence de la lisse LS3 est déterminée & partir des
demi-distances séparant les lisses adjacentes.

~10.65 — 5.85
N 2

b +5.85

b=282m

Charges permanentes Le poids propre de la lisse est évalué a :

Gpp = 1.00 kN /m

Le poids du vitrage est pris égal a :

9o = 0.50 kN /m”

La charge linéaire équivalente du vitrage devient :
Guit = Gv X b

Guit = 0.50 x 8.25
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Guit = 4.125 kN /m

La charge permanente totale vaut alors :

G = Gpp T Guit

G =1.00+4.125

G =5.125 kN/m

Action du vent La pression de vent retenue pour le dimensionnement est :

¢w = 2.00 kN/m”

La charge linéaire équivalente appliquée a la lisse devient :
Qw = quw X b

Qu = 2.00 x 8.25

Q. = 16.50 kN /m

Ces charges serviront a la détermination des sollicitations internes et au dimensionnement
des membrures et des diagonales de la lisse.

3.3.5 Détermination des sollicitations

La lisse LS3 est soumise simultanément aux charges permanentes provenant du vitrage

et a 'action du vent appliquée sur la fagade. Ces deux actions générent des sollicitations
dans deux plans orthogonaux qui sont étudiées séparément.

S T W 7 i
640 V% 600 Vi 600 Wi 640 /)
it i i
IV VAN S 27 S ZYRNEe S 27 /%
(s
K

FIGURE 3.7 — Disposition des lisses entre deux potelets consécutifs de la fagade vitrée
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La lisse est modélisée comme une poutre continue reposant sur six appuis successifs. Les
longueurs des travées sont :

Ly=Ls=Ly=6.00m

Ls =640 m

Les assemblages aux extrémités étant considérés articulés, les moments aux appuis ex-
trémes sont nuls :

Mjy=Mp=20
Le théoréme des trois moments de Clapeyron s’écrit :

Le théoréme des trois moments de Clapeyron s’écrit :

B QiL? _ q@'HL?H
4 4

M;L; +2M; (L + Liv1) + Mol =

ou :
— M;, M; 1 et M, 5 sont les moments aux appuis successifs ;
— L; et L; 1 sont les longueurs des travées adjacentes;

— ¢; et g;+1 sont les charges uniformément réparties appliquées sur les travées consi-
dérées.

L’application successive de cette relation aux groupes d’appuis (A-B-C), (B-C-D), (C-D-
E) et (D-E-F) conduit & un systéme de quatre équations permettant de déterminer les
moments d’appui.

Compte tenu de la symétrie de la structure :
Mp = Mg
Me = Mp

Les moments obtenus sont résumés dans le tableau suivant.

TABLE 3.6 — Moments aux appuis obtenus par la méthode des trois moments

Appui | Charges permanentes (kN.m) | Vent (kN.m)
BetE -22.55 -66.16
CetD -14.34 -46.17

Les moments obtenus par la méthode des trois moments permettent d’identifier les solli-
citations maximales développées dans la lisse. Pour le dimensionnement des membrures
principales, les valeurs absolues des moments les plus défavorables sont retenues.
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3.3.6 Détermination des efforts dans les membrures

Les moments développés dans les plans vertical et horizontal sont repris par les trois
membrures principales du treillis sous forme d’efforts axiaux de traction et de compression.

Efforts dus aux charges permanentes
Les charges permanentes appliquées a la fagade générent un moment fléchissant dans le
plan vertical de la lisse.

Le moment de calcul retenu, déterminé par application du théoréme des trois moments
de Clapeyron, est :

Mg = 20.55 kN.m

La section de la lisse est constituée de trois membrures principales tubulaires disposées
aux sommets d’un triangle. Sous 'effet du moment vertical, la membrure principale située
a gauche est localisée a proximité de I'axe neutre et participe faiblement a la reprise des
efforts de flexion.

Le couple résistant est donc principalement assuré par les deux membrures principales
situées a droite de la section, I'une en partie supérieure et I’autre en partie inférieure.

La distance entre les centres de gravité de ces deux membrures est :

L’effort axial développé dans les membrures est déterminé par la relation :

Mg

Ng = —

¢ =T

Application numérique :

20.55
Ng=——

“~1.00

Ng = 20.55 kN

Cet effort se traduit par une compression dans la membrure principale supérieure droite et
une traction de méme valeur dans la membrure principale inférieure droite. La membrure
principale située a gauche demeure faiblement sollicitée sous 'effet des charges gravitaires.

Efforts dus au vent

L’action du vent appliquée sur la fagade génére un moment fléchissant dans le plan hori-
zontal de la lisse.

Le moment de calcul retenu, déterminé par application du théoréme des trois moments
de Clapeyron, est :
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My = 66.16 kN.m
La répartition des efforts dans les membrures est déterminée a partir de la géométrie de
la section triangulaire et de la position de son centre de gravité.

La distance entre le centre de gravité de la section et la membrure principale située a
gauche est :

di =279 mm

La distance entre le centre de gravité et chacune des deux membrures principales situées
a droite est :

dy = 139.5 mm

Compte tenu de cette géométrie, la membrure située a gauche se trouve deux fois plus
éloignée du centre de gravité que les deux autres membrures. Elle développe donc 'effort
axial le plus important sous ’action du vent.

Le calcul de répartition conduit aux efforts suivants :

66.16
Ny = ——
Wt 0.279

Ny, = 237.31 kN

N,
NW,C = ;V’t

Ny = 11857 kN

L’effort de traction est repris par la membrure principale située a gauche, tandis que les
deux membrures principales situées a droite se partagent les efforts de compression.

La condition d’équilibre de la section est ainsi vérifiée puisque :
NVV,t — QNM/’C

237.13 ~ 2 x 118.57

La section triangulaire assure ainsi la reprise du moment horizontal par la formation d’'un
couple traction—compression entre la membrure gauche et les deux membrures droites.
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Synthése des efforts

Les efforts développés dans les membrures principales sous ’action des charges perma-
nentes et du vent sont résumés dans le tableau suivant.

TABLE 3.7 — Synthése des efforts dans les membrures principales

Membrure Charges permanentes (kN) | Vent (kN) | Effort résultant (kN)
M1 (gauche) 0 +237.13 +237.13
M2 (supérieure droite) -20.55 -118.57 -139.12
M3 (inférieure droite) +20.55 -118.57 -98.02

Le signe positif correspond & un effort de traction tandis que le signe négatif correspond
a un effort de compression.

On constate que la membrure principale M1 développe 'effort de traction maximal :

Nga, = 237.13 kN

La membrure principale M2 présente 'effort de compression le plus défavorable :

Ngie =139.12 kN
Ces valeurs seront retenues pour les vérifications de résistance et de stabilité des mem-
brures principales.
3.3.7 Pré-dimensionnement des membrures principales

Le pré-dimensionnement des membrures est réalisé a partir de l'effort axial maximal ob-
tenu sous les sollicitations étudiées précédemment.

L’effort de calcul retenu est :

Ngg = 237.13 kN

La section minimale nécessaire est déterminée a partir de la condition de résistance a la
traction :

NEeaymo

/innn::
fy

avec

f, =275 MPa

Ymo = 1.0

Application numérique :
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237.13 x 103

Amin -
275

Apin = 862 mm?

Ain = 8.62 cm?
Cette valeur représente la section minimale théorique permettant de reprendre l'effort
axial maximal obtenu dans les membrures principales.

Compte tenu des sections retenues lors de la conception de la fagade ainsi que des exigences
de rigidité du treillis, les membrures principales sont réalisées a 1’aide de tubes circulaires :

TRON 139 x 8

Les caractéristiques géométriques du profil retenu sont résumées dans le tableau suivant.

TABLE 3.8 — Caractéristiques géométriques des membrures principales

Désignation TRON 139x8
Diamétre extérieur D 139 mm
Epaisseur ¢ 8 mm
Nuance d’acier S275
Aire A 32.9 cm?
Moment d’inertie I 724 cm?
Rayon de giration ¢ 4.69 cm

La section retenue demeure largement supérieure a la section minimale théorique calculée.
Les vérifications de résistance, de stabilité et de déformation seront réalisées dans les
sections suivantes conformément aux prescriptions de I’Eurocode 3.

3.3.8 Vérification des membrures principales

Vérification a la traction

La membrure principale M1 est I’élément le plus sollicité en traction sous I’action combinée
des charges appliquées a la lisse.

L’effort normal de calcul obtenu précédemment est :

Npgy = 23713 kN

La résistance plastique de calcul de la section est donnée par :

Af,

Ym0

Ny ra =
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avec

A =329 cm’
fy =275 MPa
Ymo = 1.0
Application numérique :
Nyt = 32.91>'<027.5

Npi.ga = 904.75 kN

La condition de résistance a la traction s’écrit :

Ngat < Ny ra

237.13 < 904.75

La résistance a la traction de la membrure principale M1 est donc largement satisfaite.

3.3.9 Vérification au flambement

La membrure principale M2 est ’élément le plus sollicité en compression.

L’effort normal de calcul retenu est :

Npge = 139.12 kN

La longueur de flambement est prise égale a la distance entre deux nceuds successifs du
treillis :

Ly=1.62m
Ly =162 cm
Le rayon de giration du profil retenu vaut :

1 =4.69 cm
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Elancement mécanique

L’élancement de la barre est donné par :

L
e

1

Application numérique :

162
A= —
4.69
A =34.54

Cette valeur est largement inférieure aux limites usuelles admises pour les éléments com-

primeés.

Elancement réduit

Pour l'acier S275 :

F
AN =Ty —
1 7,
A1 = 86.8
L’élancement réduit devient :
- A
A= —
A
- 34.54
A= ——
86.8
A = 0.40

Coefficient de réduction

Pour les profils tubulaires circulaires, la courbe de flambement a est retenue :

a=0.21

On obtient :

¢ =05[1+a(rA—02)+ N
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¢ =0.60
Le coefficient de réduction vaut :
B 1
eV -x
x = 0.95

Reésistance au flambement

La résistance de calcul au flambement est donnée par :

XAS
Ny pa = Y
M1
avec :
Y1 = 1.0

Application numérique :

0.95 x 32.9 x 27.5
1.0

Ny.pa =

Ny.ra = 859.5 kN

La condition de stabilité s’écrit :

NEgae < Ny pa

139.12 < 859.5

La stabilité de la membrure principale comprimée est donc largement assurée vis-a-vis du
flambement.

3.3.10 Vérification de la fléche

Caractéristiques géométriques équivalentes

Les inerties équivalentes sont déterminées a partir du théoréme de Huygens appliqué aux
membrures principales du treillis.
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Les inerties équivalentes obtenues sont :

Legw = 1.67 x 10° mm*

pour la flexion dans le plan vertical et :

Ly = 4.05 x 10° mm*

pour la flexion dans le plan horizontal.

Fléche verticale
Sous l'action des charges permanentes de service, la fléche maximale est déterminée a

partir de la relation simplifiée applicable aux poutres continues soumises & une charge
uniformément répartie :

qcL*

fo= 185E L,y

avec

e = 3.50 kN/m

qc = 3.50 N/mm

Application numérique :

3.50 x 6400*

o = 185 X 210000 X 1.67 % 107

fo =0.09 mm

Fléche horizontale
Sous 'action du vent a ’état limite de service, la fleche maximale est donnée par :
4
qw L
fn=

~ 185E 1,

avec

gw = 10.00 kN/m

qw = 10.00 N/mm
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Application numérique :

B 10.00 x 64004
185 x 210000 x 4.05 x 108

T

fn=1.07 mm

Vérification de la fléche déviée

Pour les éléments supportant une fagade vitrée, il est également recommandé de limiter
la déformation due aux seules actions variables afin de préserver 'intégrité des vitrages
et des dispositifs d’étanchéité.

La fleche déviée correspond a la déformation produite par I'action du vent & I’état limite
de service :

fa=Tn
fa=1.07mm
La limite admissible est prise égale a :
L
fd,adm - %
Application numérique :
6400
fd,adm — W

fd,adm =12.8 mm

La condition de vérification s’écrit :

fa < faadm

1.07 < 12.8

La fleche déviée demeure trés inférieure a la limite admissible, ce qui garantit un compor-
tement satisfaisant de la facade vitrée sous l'action du vent.

Le choix du profil TRON 139x8 n’est donc pas gouverné par la seule résistance méca-
nique, mais également par les exigences de service imposées par la facade vitrée. La faible
déformabilité de la structure permet de limiter les déplacements transmis aux vitrages de
grandes dimensions et contribue ainsi a assurer leur bon comportement en exploitation.
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Caractéristiques géométriques équivalentes Les caractéristiques géométriques de
la section triangulaire ont été déterminées a partir de la géométrie du treillis et des
caractéristiques des profils constituant les membrures principales.

Les inerties équivalentes obtenues sont :

Legw = 1.67 x 10° mm*

pour la flexion dans le plan vertical et :

Logn = 4.05 x 10° mm*

pour la flexion dans le plan horizontal.

Fléche verticale Sous l'action des charges permanentes de service, la fleche maximale
est déterminée a partir de la relation simplifiée applicable aux poutres continues soumises
a une charge uniformément répartie :

avec

e = 3.50 kN/m

qc = 3.50 N/mm

Application numérique :

B 3.50 x 6400%
~ 185 x 210000 x 1.67 x 109

Jo

fo =0.09 mm

Fléche horizontale Sous 'action du vent a 1’état limite de service, la fleche maximale
est donnée par :

qw L*

= %581,

avec

gw = 10.00 kN/m

qw = 10.00 N/mm
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Application numérique :

B 10.00 x 64004
185 x 210000 x 4.05 x 108

T

frn=1.07T mm

Vérification Afin de garantir le bon comportement du vitrage et des dispositifs de
fixation, la fléche admissible est limitée a :

L
fadm — %
6400
fadm - m

fadm = 21.3 mm

Les conditions de service deviennent alors :

fv < fadm

0.09 < 21.3

et :

fh < fadm

1.07 < 21.3

Les déformations obtenues demeurent trés inférieures a la fleche admissible. Cette rigidité
élevée s’explique par la géométrie triangulaire du treillis, dont la hauteur de 1.00 m permet
de développer une inertie équivalente importante malgré la portée relativement modérée
de la lisse.

Le choix du profil TRON 139x8 n’est donc pas gouverné par la seule résistance méca-
nique, mais également par les exigences de service imposées par la fagade vitrée. La faible
déformabilité de la structure permet de limiter les déplacements transmis aux vitrages de
grandes dimensions et contribue ainsi a assurer leur bon comportement en exploitation.
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3.3.11 Dimensionnement des diagonales

Les diagonales assurent la transmission des efforts tranchants entre les membrures prin-

cipales de la lisse et garantissent le fonctionnement du treillis triangulaire.

Détermination de ’effort tranchant

Les diagonales du treillis reprennent les efforts tranchants développés dans la lisse sous

I’action des charges appliquées.

L’effort tranchant maximal est déterminé a partir des réactions d’appui obtenues sur la

poutre continue.

Pour la premiére travée de longueur :

L=640m

soumise a une charge uniformément répartie :

qw = 16.50 kN/m

et aux moments d’appui :

My=0

Mp = —66.16 EN.m

la réaction a ’appui A est donnée par :

ZQWL+MA_MB

R
A 9 L

Application numérique :

16.50 x 640 0 — (—66.16)
fa = 5 640

R4 = 5280+ 10.33

Ry =63.14 kN

Cette réaction correspond a l'effort tranchant maximal développé dans la lisse.

On adopte donc :

Vg = 63.14 EN

pour le dimensionnement des diagonales du treillis.
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Détermination des efforts dans les diagonales

Les diagonales assurent la transmission des efforts tranchants entre les membrures prin-
cipales de la lisse et garantissent le fonctionnement du treillis triangulaire.

L’effort tranchant maximal obtenu précédemment vaut :

Vipqg = 63.14 EN

La géométrie d'une maille du treillis est caractérisée par :

h =1.00 m

ly=121m

L’effort axial développé dans la diagonale est déterminé a partir de I'équilibre du panneau
élémentaire du treillis :

Ng = Vea—
Application numérique :

1.21
N, = 63.14 x ==
a = 63.14 X 45

Ny =176.40 kN

Cet effort correspond & l'effort axial maximal développé dans les diagonales du treillis
sous |’action du vent.

Pré-dimensionnement

Le pré-dimensionnement des diagonales est réalisé a partir de I’effort axial maximal obtenu
précédemment :

Ny =176.40 kN

La section minimale nécessaire est déterminée a partir de la condition de résistance a la
traction :

N,
fy
avec :
f, =275 MPa
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Application numérique :

76.40 x 10?

Amin =
275

Apin = 277.81 mm?

Appin = 2.77 cm?

Cette valeur représente la section minimale théorique nécessaire pour reprendre 1'effort
axial maximal développé dans les diagonales.

Compte tenu des exigences constructives du treillis, notamment la réalisation des assem-
blages soudés avec les membrures principales en TRON 139x8, il est retenu un profil
offrant une rigidité suffisante ainsi qu’une surface de soudage adaptée a la transmission
des efforts.

Le profil suivant est donc adopté :

| TRON 60 x 5

Ce choix permet d’assurer a la fois la résistance mécanique des diagonales, la stabilité
des éléments comprimés ainsi qu’'une exécution aisée des assemblages en atelier et sur
chantier.

Les caractéristiques géométriques du profil choisi sont présentées dans le tableau suivant :

TABLE 3.9 — Caractéristiques géométriques des diagonales

Désignation TRON 60x5
Diamétre extérieur D 60 mm
Epaisseur ¢ 5 mm
Nuance d’acier S275
Aire A 8.64 cm?
Moment d’inertie 32.9 cm?
Rayon de giration 7 1.95 cm

Vérification a la traction

La résistance plastique de calcul de la section vaut :

A S
Npi,ra = —=4
Mo
avec :
Ymo = 1.0

Application numérique :
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8.64 x 27.5

Nyt ra = 10

Npi.ga = 237.6 kN

La condition de résistance s’écrit :
Ng < Ny Rra
76.40 < 237.6
La résistance a la traction des diagonales est donc satisfaite.

Vérification au flambement

La longueur de flambement est prise égale a la longueur réelle de la diagonale :

Ly=121m

Ly=121 cm
Le rayon de giration du profil vaut :

1 =195 cm

Elancement mécanique L’élancement mécanique devient :

L
A=L
1

121

A=
1.95

A = 62.05
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Elancement réduit Pour acier S275 :

FE
AN =Ty —
1 7,
A = 86.8
L’élancement réduit vaut :
- A
A= =
A
- 62.05
= —°
86.8
A=0.71

Coefficient de réduction Pour les profils tubulaires circulaires, la courbe de flambe-
ment a est retenue :

a=0.21

On obtient :

¢ =0.5[1+ oA —0.2) + ]

¢ =0.81
Le coefficient de réduction vaut :
B 1
erVe—»
x = 0.84

Résistance au flambement La résistance de calcul au flambement est donnée par :

XA,
Ny pa = Y
TM1
avec :
a1 = 1.0

Application numérique :
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0.84 x 8.64 x 27.5
1.0

Ny pa =

Ny.ga = 199.6 kN

La condition de stabilité s’écrit :

Ng < Ny Rra

76.40 < 199.6

La stabilité des diagonales vis-a-vis du flambement est donc assurée.

Le profil TRON 60 x5 satisfait a la fois les critéres de résistance, de stabilité et les exigences
constructives liées aux assemblages soudés avec les membrures principales du treillis.

3.3.12 Conclusion

Les vérifications effectuées ont permis de retenir des membrures principales en TRON
139x8 et des diagonales en TRON 60x5. Les critéres de résistance, de stabilité et de
déformation sont satisfaits conformément aux exigences de I’Eurocode 3.

3.4 Etude des potelets

3.4.1 Introduction

Les potelets constituent les éléments verticaux de la fagade vitrée. Ils assurent la reprise
des actions horizontales du vent transmises par les lisses ainsi que le support du vitrage.
Leur dimensionnement est réalisé selon les mémes principes que ceux adoptés pour les
lisses, en tenant compte de leur géométrie et de leurs conditions d’appui spécifiques.

3.4.2 Description de 1’élément étudié

Les potelets étudiés sont constitués d’un treillis triangulaire spatial assurant simultané-
ment la reprise des efforts de flexion et des efforts tranchants.

Les membrures principales sont réalisées a 1’aide de tubes circulaires disposés aux sommets
de la section triangulaire, tandis que les diagonales assurent la transmission des efforts
entre les différents noeuds du treillis.

La hauteur totale du potelet est :
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H =187 m

Les potelets sont maintenus latéralement par les lisses de fagade disposées aux différents
niveaux du batiment.

Les niveaux d’appui intermédiaires correspondent & :

LS1=58m
LS2 =10.65m
LS3 =1545m

Les lisses assurent le maintien transversal du potelet tout en permettant son fonctionne-
ment global sur I’ensemble de sa hauteur.
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FIGURE 3.8 — Géométrie générale du potelet de fagade

3.4.3 Hypothéses de calcul

Les calculs sont réalisés conformément aux prescriptions de I’Eurocode 3.

Le potelet est assimilé & une poutre verticale continue soumise aux actions du vent appli-
quées sur la facade vitrée.

Les lisses intermédiaires sont considérées comme des points de maintien latéral limitant
les déplacements transversaux du potelet sans constituer des encastrements complets.

La largeur d’influence du potelet est déterminée a partir des entraxes des éléments adja-
cents.

Pour le potelet étudié :

95



Y. Guergour — A. Ghenname Chapitre 3

Cette largeur est utilisée pour la détermination des charges linéaires transmises au potelet.

3.4.4 Deétermination des charges appliquées

Le potelet reprend les actions transmises par la facade vitrée sur sa largeur d’influence.
Conformément aux hypothéses retenues pour 1’étude de la fagade, les charges perma-
nentes dues au vitrage ainsi que les actions du vent sont considérées comme étant reprises
simultanément par les lisses et les potelets.

Charges permanentes Le poids surfacique du vitrage est pris égal a :

= 0.50 kN/m?

La charge linéaire appliquée au potelet devient :

dg =g X e

Application numérique :

g = 0.50 x 6.20

qc = 3.10 k;N/m

Action du vent La pression de calcul du vent retenue est :

p=2.00 kN/m?

La charge linéaire correspondante vaut :

qw =p X €

Application numérique :

gw = 2.00 x 6.20

gw = 12.40 kN/m
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3.4.5 Détermination des efforts dans les membrures principales

Les membrures principales du potelet sont sollicitées par les charges permanentes trans-
mises par le vitrage ainsi que par les efforts de flexion induits par ’action du vent.

Efforts dus aux charges permanentes Le poids du vitrage repris par le potelet
géneére un effort normal de compression appliqué suivant 1’axe de ’élément.

La charge linéaire précédemment déterminée vaut :

Pour la hauteur totale du potelet :

H =187 m

I'effort normal correspondant est :

Ng = qcH

Application numérique :

N¢g = 3.10 x 18.75

Ng = 58.13 kN

Compte tenu de la symétrie de la section triangulaire, cet effort est réparti uniformément
entre les trois membrures principales.

L’effort de compression dans chaque membrure devient :

N,
Nem =5
Application numérique :
58.13
Nom = ==

Nem = 19.38 kN

Efforts dus au vent Le moment fléchissant développé dans le potelet sous I'action du
vent est repris par les membrures principales du treillis sous forme d’efforts axiaux de
traction et de compression.

La section du potelet est assimilée a un triangle équilatéral de coté :
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a=08"Tm

La hauteur géométrique du triangle vaut :

V3
2

h = a

Application numérique :

h:§x0.87

h =0.753 m

Le centre de gravité du triangle est situé a :

h
Yo = 3
Application numérique :
~ 0.753
Yo = 3

Les distances entre le centre de gravité et les membrures principales deviennent :

dy =

Le moment fléchissant maximal obtenu précédemment sous ’action du vent est :

My, = 35.35 kN.m

L’effort de traction développé dans la membrure la plus éloignée du centre de gravité est :

My
N, =X
¢ d,

98



Y. Guergour — A. Ghenname Chapitre 3

Application numérique :

35.35
N, = 2222
" 0.502

N, = 70.42 kN

Les deux autres membrures reprennent les efforts de compression nécessaires a 1’équilibre
de la section.

Compte tenu de la symétrie du triangle, I'effort de compression dans chaque membrure
vaut :

v
2
Application numérique :
N, = 70.42
2
N.=3521 kN

Synthése des efforts Les efforts de calcul dans les membrures principales sont obtenus
en combinant les effets du poids du vitrage et de ’action du vent.

TABLE 3.10 — Synthése des efforts dans les membrures principales

Membrure | Charges permanentes (kN) | Vent (kN) | Effort total (kN)
M1 -19.38 +70.42 +51.04
M2 -19.38 -35.21 -54.59
M3 -19.38 -35.21 -54.59

Le tableau précédent montre que la membrure M1 est sollicitée en traction sous un effort
maximal de :

Ny =51.04 EN

tandis que les membrures M2 et M3 sont sollicitées en compression sous un effort maximal
de :

N, =54.59 kN

Ces efforts seront utilisés pour le pré-dimensionnement ainsi que pour les vérifications de
résistance et de stabilité des membrures principales du potelet.
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3.4.6 Pré-dimensionnement des membrures principales

Le pré-dimensionnement des membrures principales est réalisé a partir de l'effort axial
maximal obtenu dans la section précédente.

L’effort de traction maximal est :

Ny =51.04 EN

La section minimale nécessaire est déterminée a partir de la condition de résistance a la
traction :

A N
mwn fy
avec :
fy =275 M Pa
Application numérique :
3
A = 51.04 x 10
275

A,pin = 185.6 mm?

Ain = 1.86 ¢cm?

Cette valeur représente la section minimale théorique nécessaire pour reprendre 'effort
de traction maximal développé dans les membrures principales.

Compte tenu des exigences de rigidité imposées par la fagade vitrée ainsi que de la nécessité
d’assurer une homogénéité constructive avec les lisses de facade, les membrures principales
du potelet sont réalisées a 1’aide de tubes circulaires :

TRON 139 x 8

Les caractéristiques géométriques du profil retenu sont présentées dans le tableau suivant.

TABLE 3.11 — Caractéristiques géométriques des membrures principales

Désignation TRON 139x8
Diamétre extérieur D 139 mm
Epaisseur ¢ 8 mm
Nuance d’acier S275
Aire A 32.9 cm?
Moment d’inertie I 708.5 cm?
Rayon de giration ¢ 4.64 cm
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La section retenue est largement supérieure a la section minimale théorique calculée. Ce
choix est principalement motivé par les exigences de rigidité de la facade vitrée et par la
volonté d’uniformiser les profils utilisés pour les éléments secondaires de facade.

Les vérifications de résistance, de stabilité et de déformation seront réalisées dans les
sections suivantes conformément aux prescriptions de I’'Eurocode 3.

3.4.7 Vérification au flambement

Les membrures comprimées du potelet doivent étre vérifiées vis-a-vis du risque de flam-
bement conformément aux prescriptions de I’Eurocode 3.

L’effort de compression maximal obtenu précédemment est :

N.=59.82 kN
Le profil retenu est :
TRON 139 x 8
dont le rayon de giration vaut :
1 =4.64 cm

Les lisses intermédiaires assurent un maintien latéral des membrures principales. La lon-
gueur de flambement est donc prise égale & la plus grande distance entre deux niveaux de
maintien :

Ly=58m
Ly =585 cm
L’élancement mécanique devient :
A=l
1
Application numérique :
585
A= ——
4.64
A =126.1
Pour 'acier S275 :
A1 = 86.8
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L’élancement réduit est alors :

- A

A= —

A

Application numérique :

< 126.1
N=
86.8
A =145

Pour un tube circulaire, la courbe de flambement (a) est retenue :

a =021

Le coefficient de réduction vaut :

¢:%ﬁ+a@—&@+ﬂ]

Application numérique :

1
¢:§[L+Qmu45—0m+1mﬂ

¢ = 1.68

Le coefficient de réduction de flambement devient :

1
orvex

La résistance de calcul au flambement vaut :

A
Ny pa = XAfy
TMm1
avec :
A =329 cm?
’)/Ml = 10

Application numérique :
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Ny, ra = 0.38 x 32.9 x 27.5

Ny pa = 3438 kN

La condition de stabilité s’écrit :

Ne < Ny ra

09.82 < 343.8

La stabilité des membrures principales vis-a-vis du flambement est donc assurée.

3.4.8 Vérification de la fléche

Compte tenu de la présence d'une fagade vitrée, la limitation des déformations constitue
un critére essentiel pour le dimensionnement des potelets.

La vérification est réalisée a I’état limite de service sous I'action du vent, qui constitue la
sollicitation la plus défavorable pour les éléments verticaux de facade.

La charge linéaire de service appliquée au potelet vaut :

La travée la plus défavorable est située entre le niveau du sol et la premiére lisse :

L=58m

Le potelet est modélisé comme une poutre continue verticale maintenue aux niveaux des
lisses intermédiaires. La vérification est effectuée sur la travée la plus sollicitée.

Détermination de l’'inertie équivalente La section du potelet est assimilée a un
triangle équilatéral constitué de trois membrures principales en TRON 139x8.

[aire d’'une membrure vaut :

A = 3290.72 mm?

Le moment d’inertie propre d’'une membrure est :

Iy = 7,085,331.5 mm*
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Le coté du triangle est :

a = 870 mm

La hauteur géométrique de la section vaut :

Les coordonnées du centre de gravité de la section sont :

h =753 mm

Xg =435 mm

Yo =251 mm

L’inertie équivalente est déterminée par application du théoréme de Huygens :

Application numérique :

I, = 31y + A(502)* + 2A(251)°

I, =3 x 7,085,331.5 + 3290.72 x 502% + 2 x 3290.72 x 251?

De la méme maniére :

I, =3 x7,085,331.5 + 2 x 3290.72 x 4357

L=> (Io+ Ady)

I, = 1.266 x 10° mm?*

L= (Io+ Aud})

I, = 31y + 2A(435)?

I, = 1.268 x 10 mm*

La flexion du potelet sous ’action du vent s’effectuant dans le plan de la facade, 'inertie

retenue pour la vérification est :

I, = 1.27 x 10° mm*
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870

coupe A-A

FIGURE 3.9 — Coupe sur le potelet
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Calcul de la fleche La fleche maximale est évaluée a l'aide de la relation approchée
applicable aux poutres continues soumises & une charge uniformément répartie :

fo qprsL*
185E 1,

avec

E = 210000 M Pa

Application numérique :

B 12.40 x 5, 850*
185 x 210,000 x 1.27 x 10°

Vérification Pour les facades vitrées, la fléche admissible est limitée & :

f

L
fadm - %
soit :
5850
fadm - m

fadm = 19.5 mm‘

La condition de vérification s’écrit :

f S .fadm

1.9 < 19.5

La fleche obtenue représente moins de 10% de la valeur admissible. Le potelet présente
ainsi une rigidité largement suffisante pour satisfaire les exigences de service imposées par
la facade vitrée.

Cette faible déformation résulte de la géométrie triangulaire du treillis ainsi que de I'impor-
tante inertie développée par les trois membrures principales, assurant un comportement
particulierement rigide sous ’action du vent.
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3.4.9 Dimensionnement des diagonales

Les diagonales assurent la transmission des efforts tranchants entre les membrures prin-
cipales du potelet et garantissent le fonctionnement du treillis triangulaire.

Détermination des sollicitations

L’effort tranchant maximal obtenu précédemment est :

VEa = 33.59 kN

La géométrie d'une maille du treillis est caractérisée par :

h =0.753 m

La longueur réelle de la diagonale vaut :

lg=\/13 + h?

Application numérique :

la = v1.002 4+ 0.7532

L’effort axial développé dans la diagonale est obtenu & partir de I’équilibre du panneau :

[
Ng = VEdEd

Application numérique :

1.25
N, = 33. 2
4= 3359 X s

Ny =55.8 kN

Pré-dimensionnement

La section minimale nécessaire est déterminée a partir de la condition de résistance a la
traction :
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N,
ty
avec :
fy =275 M Pa
Application numérique :
3
A, = 55.8 x 10
275

Ain = 203 mm?

A,pin = 2.03 cm?

Cette valeur représente la section minimale théorique nécessaire pour reprendre 1'effort
axial maximal développé dans les diagonales.

Afin d’assurer une bonne rigidité du treillis et de conserver une cohérence constructive
avec les lisses de facade, le profil suivant est retenu :

TRON 60 x 5

Les caractéristiques géométriques du profil choisi sont résumées dans le tableau suivant.

TABLE 3.12 — Caractéristiques géométriques des diagonales

Désignation TRON 60x5
Diameétre extérieur D 60 mm
Epaisseur ¢ 5 mm
Nuance d’acier S275
Aire A 8.64 cm?
Moment d’inertie [ 32.9 cm?
Rayon de giration ¢ 1.95 cm

Vérification a la traction

La résistance plastique de calcul de la section vaut :

A, f
Ny ra = —
YMmo
avec :
Yamo = 1.0
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Application numérique :

Npl,Rd = 8.64 x 27.5

Nyi.ga = 237.6 kN

La condition de résistance s’écrit :

Ng < Ny Rra

55.8 < 237.6

La résistance a la traction des diagonales est donc satisfaite.

Vérification au flambement

La longueur de flambement est prise égale & la longueur réelle de la diagonale :

Li=125m
Ly =125 cm
Le rayon de giration du profil vaut :
1=1.95cm
L’élancement mécanique devient :
L
1
Application numérique :
125
A= —
1.95
A=64.1
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3.4.10 Conclusion

L’étude du potelet a permis de déterminer les sollicitations appliquées aux membrures
principales et aux diagonales du treillis. Les vérifications réalisées ont confirmé ’adéqua-
tion des profils TRON 139x8 et TRON 605 retenus pour la structure. Le potelet satisfait
ainsi aux exigences de résistance, de stabilité et de rigidité imposées par la facade vitrée.

3.5 Etude du plancher collaborant

3.5.1 Introduction

Dans le cadre de la conception de la gare multimodale en charpente métallique, le plancher
constitue un élément structural essentiel assurant la transmission des charges verticales
vers les éléments porteurs principaux.

Compte tenu des portées adoptées ainsi que des exigences de résistance et de rigidité
imposées par l’exploitation du batiment, le recours a un plancher collaborant acier-béton
a été retenu. Cette solution permet d’associer les performances mécaniques de 'acier en
traction et du béton en compression afin d’obtenir une structure a la fois légére, rigide et
économiquement avantageuse.

Le systéme étudié est constitué de solives métalliques supportant un bac acier collaborant
de type Cofrastra 40, sur lequel est coulée une dalle en béton armé. Aprés durcissement
du béton, une collaboration mécanique s’établit entre ’acier et le béton grace aux reliefs
du profil collaborant et aux connecteurs de cisaillement.

L’étude est menée conformément aux prescriptions de I’'Eurocode 4 (EN 1994-1-1) relatif
au calcul des structures mixtes acier-béton, ainsi qu’aux dispositions de I’Eurocode 3 pour
les vérifications des éléments métalliques en phase de construction.

Le comportement du plancher est étudié suivant deux phases distinctes :

— la phase de construction (phase montage), durant laquelle les solives métalliques
travaillent seules avant le durcissement du béton ;

— la phase finale d’exploitation, dans laquelle la collaboration entre ’acier et le béton
est assurée et permet d’améliorer significativement la résistance ainsi que la rigidité
du plancher.

L’objectif de cette étude est de vérifier la résistance, la rigidité et la stabilité du systéme
mixte sous les différentes combinaisons de charges appliquées, tout en garantissant les
exigences de sécurité et de serviceabilité imposées par la réglementation en vigueur.

3.5.2 Hypothéses de calcul et caractéristiques géométriques

Le plancher étudié est un plancher collaborant acier—béton constitué de solives métalliques
supportant un bac acier collaborant sur lequel est coulée une dalle en béton armé.

Le bac collaborant adopté est de type Cofrastra 40 d’épaisseur nominale :

e=0.75,mm
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Ce profil nervuré assure simultanément :
— le role de coffrage perdu lors de la phase de construction ;
— le role d’armature participante aprés durcissement du béton.
La dalle collaborante présente une épaisseur totale de :

h=12,cm

conformément au domaine d’utilisation recommandé par la fiche technique du systéme
Cofrastra 40.

Les solives métalliques sont disposées avec un entraxe régulier égal a :

e, = 1.00,m

Le comportement structural du plancher est étudié conformément aux prescriptions de
I’Eurocode 4 relatif aux structures mixtes acier—béton.

Les hypothéses suivantes sont adoptées pour 1’étude :

— les matériaux sont supposés homogenes et isotropes;

— les solives sont considérées simplement appuyées ;

— la collaboration acier—béton est assurée par des connecteurs de cisaillement ;

— le bac collaborant participe a la résistance de la section mixte apres durcissement
du béton ;

— les vérifications sont réalisées séparément en phase de montage et en phase finale
d’exploitation.

La figure suivante présente la configuration générale du plancher collaborant ainsi que la
section transversale adoptée pour I’étude.
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-
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ArcelorMittal

FIGURE 3.10 — Configuration générale du plancher collaborant

3.5.3 Evaluation des charges appliquées

L’évaluation des charges appliquées au plancher collaborant est réalisée conformément
aux prescriptions des Eurocodes. Les charges sont déterminées séparément pour la phase
de montage et pour la phase finale d’exploitation afin de prendre en compte 1’évolution
du comportement structural du systéme mixte.

Largeur efficace du béton

Conformément aux prescriptions de I’Eurocode 4, la largeur efficace de la dalle collabo-
rante doit étre déterminée afin d’évaluer la largeur de béton participant au fonctionnement
mixte de chaque solive.

Cette largeur est également utilisée pour ’évaluation des charges surfaciques reprises par
chaque solive durant les phases de montage et d’exploitation.

Pour une poutre intérieure, la largeur efficace de chaque coté de la solive est limitée a :

L
be zé_
ffv 8
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Avec :
L=6,00m
D’ou :
6, 00
beff,i = 7? = 0,75m

La largeur efficace totale devient alors :
bes = bepa +begfa

besr =0,75+0,75 = 1,50m

Cependant, 'entraxe réel entre les solives est égal a :

e=1,00m

Conformément aux recommandations de 'Eurocode 4, la largeur efficace retenue ne peut
pas dépasser la largeur réellement disponible entre les solives.

La largeur efficace adoptée pour 1’étude est donc :
beff = 1, 00m

Charges appliquées en phase de montage

Durant la phase de construction, les solives métalliques travaillent seules avant le durcis-
sement du béton. Les charges prises en compte durant cette phase sont :

— le poids propre du bac acier collaborant ;
— le poids du béton frais;

— le poids propre des solives métalliques ;
— la surcharge de montage.

Poids propre du bac acier D’aprés la fiche technique du profil collaborant Cofrastra
40 d’épaisseur (0.75,mm), le poids propre du bac acier est pris égal a :

g1 = 0.10, kN/m?
Poids du béton frais L’épaisseur totale de la dalle collaborante est :

h=12,ecm =0.12,m

En considérant un poids volumique du béton armé égal a :
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vy = 25, kN/m?

la charge surfacique du béton frais devient :

g2 =" X h
go = 25 x 0.12

g2 = 3.00, kN /m?

Poids propre des solives Le poids propre des solives métalliques est évalué a partir
des caractéristiques du profilé retenu :

Surcharge de montage Conformément aux recommandations de I’Eurocode 4, une
surcharge temporaire de chantier est prise égale a :

Gm = 1.00, kN /m?

Charges appliquées en phase finale

Aprés durcissement du béton, le plancher fonctionne comme une section mixte acier—
béton. Les charges permanentes supplémentaires ainsi que les charges d’exploitation sont
alors prises en compte.

Charges de revétement Les charges permanentes de revétement et de cloisonnement
léger sont estimées a :

gr = 1.20, kN/m?

Charge d’exploitation Compte tenu de la destination du batiment, la surcharge d’ex-
ploitation adoptée est :

q = 5.00, kN/m?

Synthése des charges appliquées sur une solive

Apreés détermination de la largeur efficace du plancher collaborant, les différentes charges
surfaciques sont transformées en charges linéaires appliquées a chaque solive.
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La largeur efficace retenue étant égale a :

beff = 1,00m

les valeurs numériques des charges surfaciques et des charges linéaires restent identiques.

Le tableau suivant présente la synthése des charges appliquées sur une solive durant les
phases de montage et d’exploitation.

TABLE 3.13 — Synthése des charges appliquées sur une solive

Phase de montage

Type de charge Désignation | Valeur linéaire
Poids propre du bac acier G, 0,10 kN/m
Poids du béton frais Go 3,00 kN/m
Poids propre des solives Gs 0,25kN/m
Charges permanentes totales Gm 3,35kN/m
Surcharge de montage Gm 1,00 kN/m

Phase finale

Type de charge Désignation | Valeur linéaire
Poids propre du bac acier G1 0,10 kN/m
Poids du béton durci Go 3,00 kN/m
Poids propre des solives Gs 0,25kN/m
Charges de revétement G, 1,20kN/m
Charges permanentes totales G 4,55 kN/m
Charge d’exploitation q 5,00 kN/m

3.5.4 Combinaisons de charges

Les combinaisons de charges utilisées pour le dimensionnement du plancher collaborant
sont établies conformément aux prescriptions des Eurocodes pour les états limites ultimes
(ELU) et les états limites de service (ELS).

Les combinaisons sont traitées séparément pour :
— la phase de montage ;
— la phase finale d’exploitation.

Combinaisons en phase de montage
Durant cette phase, les solives métalliques travaillent seules avant le durcissement du

béton. Les charges appliquées correspondent au poids propre du systéme en cours de
construction ainsi qu’a la surcharge temporaire de chantier.

Combinaison ELU La combinaison fondamentale & 'état limite ultime est donnée
par :

QEdm = 1.35 X G + 1,5 X g,
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avec

Gm = 3,25kN/m
Gm = 1kN/m

D’ou :
qrdm = 1,35 x3.25+1,5 x 1
qBdm = D,89kN/m
Combinaison ELS La combinaison a I’état limite de service devient :

qELSm = Gm + Gm
QEL&WL::4’257kJV/W1

Combinaisons en phase finale
Aprés durcissement du béton, le plancher fonctionne comme une section mixte acier—

béton. Les charges permanentes définitives ainsi que les surcharges d’exploitation sont
alors prises en compte.

dEdm = 5.89 kN/m

LT

AN VAN

L =6.00m

FIGURE 3.11 — Schéma statique de calcul d’une solive en phase de montage

Combinaison ELU La combinaison fondamentale a ’état limite ultime est :

grqd = 1.35,G + 1.50,Q

avec

G = 4.45kN/m

Q = 5.00, kN/m

116



Y. Guergour — A. Ghenname Chapitre 3

D’ou :
qeq = 1.35 x 4.55 + 1.50 x 5.00
qea = 13.61, kN/m?
Combinaison ELS La combinaison & I’état limite de service est donnée par :

qers = G+ Q

qeLs = 9.55, kN /m?

Les différentes combinaisons obtenues seront utilisées dans les vérifications de résistance
et de rigidité des solives métalliques ainsi que de la section mixte acier—béton.

TABLE 3.14 — Synthése des combinaisons de charges du plancher collaborant

Phase | Combinaison Valeur
Montage dEd,m 5.89 kN/m?
Montage 4dELS,m 4.25 kN/m?

Finale qEd 13.61 kN/m?

Finale qELS 9.55 kN /m?

3.5.5 Vérification des solives en phase de montage

Durant la phase de construction, les solives métalliques travaillent seules avant le durcis-
sement du béton. Les vérifications sont donc réalisées conformément aux prescriptions de
I’Eurocode 3.

Les solives sont considérées comme simplement appuyées sur une portée de :

L =6,00,m

La charge de service en phase de montage est :
QELS,m = 4, 25, k;N/m

Pré-dimensionnement des solives par condition de fleche

La fleche admissible en phase de montage est limitée a :
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L
fadm — ﬁ
D’ou :
6000
Juam = 350

fadm = 247 mm

La fléeche maximale d’une poutre simplement appuyée soumise & une charge uniformément
répartie est donnée par :

= 5qL*
 384E1

L’inertie minimale nécessaire devient alors :

I 5qL*

e 384Efadm
avec :
q=4,25kN/m = 4,25 N/mm

E = 210000, M Pa

D’ou :

5 % 4,25 x 6000*
384 x 210000 x 24

[req =

Lreq = 1416, cm*

Choix du profilé des solives

L’inertie minimale requise obtenue a partir du critére de limitation de la fléche est :

Ieq = 1416, cm*

Une consultation des tables normalisées des profilés laminés a été effectuée afin de sélec-
tionner une section présentant une rigidité suffisante pour la portée étudiée.

Le profile UPE 200 a été retenu pour I’étude. Ses principales caractéristiques géomé-
triques sont présentées dans le tableau suivant.
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TABLE 3.15 — Caractéristiques géométriques du profilé UPE 200

Caractéristique Valeur
Nuance d’acier 5235

Hauteur h 200 mm
Largeur b 80 mm

Aire A ... cm?
Inertie I, 1940 cm?
Module élastique W, | 194 cm®
Masse linéique ... kg/m

L’inertie du profilé retenu est supérieure & l'inertie minimale requise :

I, = 1940, cm* > I,., = 1416,cm*

Le profilé UPE 200 satisfait ainsi le critére de rigidité imposé en phase de montage et sera
retenu pour la suite des vérifications.

Calcul des sollicitations en phase de montage

Les solives sont modélisées comme des poutres simplement appuyées soumises a une charge
uniformément répartie.

La charge de calcul a I'état limite ultime est :
QEd,m = 5, 89, kN/m

Moment fléchissant maximal Le moment fléchissant maximal d’'une poutre simple-
ment appuyée soumise a une charge uniformément répartie est donné par :

L2
Maa = 25~
D’ou :
5,89 x 62
Mgq = s

MEd = 26, 50, kN.m
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M=0 M=0

MEd,n]aX = 2650kNm

L =6.00m

FIGURE 3.12 — Diagramme du moment fléchissant

Effort tranchant maximal L’effort tranchant maximal est donné par :

L
Vid = %
D’ou :
5,89 x 6
VEd — 2
Viq = 17,67, kN
R — ‘l2£ — 17.6TkN Ro— %L = 17.67kN
A
+17.67kN--

L

--17.67TkEN

;l
rl

A

L =6.00m

FIGURE 3.13 — Diagramme de l'effort tranchant de la solive en phase de montage
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Vérification en flexion

La résistance en flexion des solives est vérifiée conformément aux prescriptions de I'Euro-
code 3.

La contrainte normale maximale est donnée par :

o — Mgq
Wel,y
Pour le profilé UPE 200 retenu :
Wery = 194cm?
La contrainte maximale devient alors :
26,50 x 106
7T 104 x 10°
o =136,6M Pa

La contrainte admissible pour 'acier S275 est :

Oadm = ﬁ
YM
avec :
fy =275, MPa
v = 1,10
D’ou :

Cadm = 250, M Pa

La condition de vérification devient :

0 < Ogdm

136,6 < 250, M Pa

La vérification en flexion est donc satisfaite.
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Vérification a ’effort tranchant

La résistance au cisaillement des solives est vérifiée conformément aux prescriptions de
I’Eurocode 3.

La résistance plastique au cisaillement est donnée par :

I,Rd = Aoy
’ \/§7M

Vo

avec

— A, : aire résistante au cisaillement ;
— fy =275,MPa;
— v = 1, 10.

Pour le profilé UPE 200, I'aire résistante au cisaillement est directement extraite des tables
normalisées des profilés laminés européens :

A, = 1400 mm?

La résistance plastique au cisaillement est alors :

Lo 1400 x 275
PR B % 1,10

Vg = 202, kN

L’effort tranchant maximal obtenu précédemment est :

Vea = 17,67, kN

La condition de vérification devient :
Ved < Vpi,rd

17,67 < 202EN

La vérification a Deffort tranchant est donc satisfaite.

Vérification de la fléche en phase de montage

La fleche maximale des solives est vérifiée a 1’état limite de service sous les charges de
montage.
La charge de service considérée est :

qELSm = 4,25, kN/m
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La fleche maximale d’une poutre simplement appuyée soumise a une charge uniformément
répartie est donnée par :

= 5qL*
 384F1
Pour le profilé UPN 240 :
I, = 1940, cm*

La fléche maximale devient :

_ 5 x 4,25 x 6000*
384 x 210000 x 1940 x 10%

f

=175, mm

La fleche admissible en phase de montage est :

L

fadm - ﬁ
6000
Juam = 550

fadm - 247 mm

La condition de vérification devient :

f < fadm

17,5 < 24, mm

La vérification de la fleche en phase de montage est donc satisfaite.

Vérification de la stabilité au déversement

Le déversement est un phénomeéne d’instabilité latérale pouvant affecter les éléments fléchis
lorsque I'aile comprimée n’est pas suffisamment maintenue transversalement.

La vérification est réalisée conformément aux prescriptions de I’Eurocode 3.
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Condition de vérification La condition de stabilité au déversement s’écrit :

Mgq < My ga

avec

— Mg, - moment fléchissant sollicitant ;
— My gq : moment résistant réduit au déversement.

Données de calcul
— Profilé : UPE 200;
— Acier : S275;
— Module d’élasticité :

E = 210000 M Pa

— Module de cisaillement :

G = 81000 M Pa

— Moment sollicitant :

Durant la phase de montage, le bac acier collaborant est fixé mécaniquement aux solives
métalliques deés sa mise en place. Cette fixation assure un maintien latéral partiel de l'aile
comprimée et limite les déplacements transversaux des solives.

Par conséquent, la longueur de déversement est prise égale a :
L
Ly, =—
T3
D’ou :

6
Ly =5 =2,00m

Moment critique de déversement Le moment critique de déversement est donné
par :

m2EI |1, LG,

Mcr = —79 Al T
z \\T. T eEL

Avec :

I, = 187 x 10* mm?*
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I, = 8,89 x 10* mm*
I, =11 x 10° mm®
Apreés application numérique :

M., =T4kEN.m

Elancement réduit L’élancement réduit de déversement est donné par :

< My ra

ALt =3T3,

Le moment plastique résistant de la section vaut :

W,
My, ra = Wotuly

TMm

Avec :
Wiy = 220 x 10° mm?
fy =275 MPa

YM = 1, 10

D’ou :

Mpl,Rd =55kN.m

I’élancement réduit devient alors :

- 55
Ar =) —

LT 74
Ao = 0,86

Coefficient de réduction Pour les profilés laminés de type UPE, la courbe de déver-
sement de type b est utilisée :

arr = 0,34
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Le coeflicient intermédiaire devient :
1 I 12
brr = 3 1+ arr(Ar —0,2) + A7 4]

¢rr =1,01

Le coefficient de réduction au déversement est alors :

XLT = —
¢LT + Q%T - /\%T

Xrr = 0,72

Moment résistant au déversement Le moment résistant réduit au déversement de-
vient :

Mb,Rd = XLTMpz,Rd

Mb,Rd = O, 72 X 55

Mb,Rd = 39, 6 kN.m
Vérification La condition de stabilité devient :

Mgq < My pq

26,50 < 39,6 EN.m

La stabilité au déversement des solives en phase de montage est donc vérifiée.

Conclusion de la phase de montage

L’étude des solives métalliques durant la phase de montage a permis de vérifier le com-
portement du plancher collaborant avant le durcissement du béton.

Les vérifications effectuées conformément aux prescriptions de I’Eurocode 3 ont porté sur :
— la résistance en flexion ;
— la résistance au cisaillement ;
— les conditions de déformation ;
— ainsi que la stabilité au déversement.
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Les résultats obtenus montrent que le profilée UPE 200 satisfait I’ensemble des conditions
de résistance, de rigidité et de stabilité sous les charges de construction appliquées.

La présence du bac acier collaborant assure un maintien latéral partiel des solives, per-
mettant ainsi de limiter les risques de déversement durant cette phase transitoire de
fonctionnement.

3.5.6 Etude en phase finale (plancher collaborant)

Aprés durcissement du béton, la dalle et la solive métallique fonctionnent de maniére
solidaire grace aux connecteurs de cisaillement.

Le plancher devient alors un systéme mixte acier-béton, permettant d’améliorer significa-
tivement la résistance et la rigidité de I’ensemble.

Hypothéses de calcul

— Type de bac acier : Cofrastra 40 ;

— Epaisseur totale de la dalle : 12 cm ;

— Béton : classe C25/30;

— Largeur efficace : besp = 1.0m;

— Acier : S275;

— Liaison parfaite acier-béton (connecteurs suffisants).

3.5.7 Etude de la section mixte en phase finale

Aprés durcissement du béton, le plancher fonctionne comme une structure mixte acier—
béton. La dalle collaborante participe alors a la reprise des efforts de compression tandis
que la solive métallique reprend principalement les efforts de traction.

L’étude de la section mixte est réalisée conformément aux prescriptions de I’Eurocode 4.

Coefficient d’équivalence

Afin de transformer la section mixte acier—béton en une section homogéne équivalente,
I’Eurocode 4 introduit le coefficient d’équivalence :

E,
Nel = 7+
c

avec

— FE, : module d’élasticité de 'acier ;
— FE, : module d’élasticité du béton.

Pour 'acier :

E, = 210000 M Pa
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Pour un béton de classe C25/30, le module d’élasticité est pris égal a :

E. = 31000 M Pa

Le coefficient d’équivalence devient alors :

210000
Nel = 7 0m
31000

ne, = 6,77

Cette valeur sera utilisée pour la transformation de la section mixte en une section homo-
généisée équivalente.

Transformation de la section mixte

Afin de permettre I’étude élastique de la section mixte, la section béton est transformée
en une section équivalente en acier a ’aide du coefficient d’équivalence précédemment
déterminé.

Section de béton efficace La largeur efficace retenue pour I'étude est :

beff = 1000 mm

L’épaisseur efficace du béton comprimé au-dessus des nervures du bac collaborant est :

h. = 80mm

La section efficace de béton devient alors :

AC = beff X hc

A. = 1000 x 80

A, = 80000 mm?

Section de béton transformée La section de béton transformée en acier équivalent
est donnée par :

AC,eq -

Nej

Avec :
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Nel = 6, 77
D’ou :
Aupy = 80000
’ 6,77

Apoq = 11817 mm?
Section d’acier Pour le profilé UPE 200 retenu :

A, =29 x 10> mm?

A, = 2900 mm?
Section homogénéisée La section homogénéisée totale devient :

Atat = Aa + Ac,eq
Aior = 2900 + 11817

Ayop = 14717 mm?

La section mixte transformée obtenue servira a la détermination de ’axe neutre élastique
ainsi qu’au calcul de 'inertie équivalente de la poutre mixte.

Détermination de ’axe neutre élastique

La position de I’axe neutre élastique de la section homogénéisée est déterminée & partir
des centres de gravité des différentes parties constituant la section mixte.

Position des centres de gravité L’origine des axes est prise a partir de la face supé-
rieure de la dalle collaborante.

— Centre de gravité du béton transformé :

Ye =75

80

Ye = 75
Ye = 40mm
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— Centre de gravité de la solive métallique :

La hauteur totale du profilé UPE 200 est :

he = 200mm

Le centre de gravité de la solive est donc situé a :

h
a — hc —=
Y + 5

200
0 =80+ —
Yo = 180mm

Position de ’axe neutre élastique La position de 'axe neutre élastique est donnée

par :
yG — Ac,eqyc + Aaya
Atot
Avec :
Apeq = 11817 mm?
A, = 2900 mm?
Aoy = 14717 mm?
D’ou :

11817 x 40 42900 x 180
14717

Yo =

Yo = 67,6 mm

L’axe neutre élastique de la section homogénéisée est donc situé a :

Yo = 67,6 mm

a partir de la face supérieure de la dalle collaborante.
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Calcul de l’inertie équivalente de la section mixte

L’inertie équivalente de la section homogénéisée est déterminée a partir du théoréme de
Huygens en tenant compte des contributions du béton transformé et de la solive métal-
lique.

Inertie du béton transformé L’inertie propre de la dalle de béton transformée est
donnée par :

3
IcO — beffhc
’ 12n
Avec :
beff = 1000 mm
h. = 80mm
n==~6,77
D’ou :
1000 x 803
Lo=——n
’ 12 x 6,77

I.o = 629985 mm*

La distance entre le centre de gravité du béton transformé et ’axe neutre élastique vaut :

dc:yG_yc
d. = 67,6 —40
d. =27,6mm

L’inertie du béton transformé par rapport a ’axe neutre devient alors :

Ic = IC,O + Ac,eng

I. = 629985 + 11817 x 27, 62

1. = 9632400 mm*
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Inertie de la solive métallique L’inertie propre du profilé UPE 200 est :

I, = 1910 x 10* mm*

I, = 19100000 mm*

La distance entre le centre de gravité de la solive et I’axe neutre élastique est :

do = Yo — Y
d, = 180 — 67,6
d, =112, 4mm

L’inertie de la solive par rapport a I'axe neutre devient :

I =1,+ A.d>
I!' = 19100000 + 2900 x 112, 4

I' = 55730000 mm*

Inertie équivalente totale L’inertie équivalente de la section homogénéisée devient :

I,=1.+1,

I.q = 9632400 + 55730000

I, = 65362400 mm*

L’inertie équivalente obtenue sera utilisée pour les vérifications de déformation de la poutre
mixte en phase finale.

Vérification de la fléche en phase finale
Aprés durcissement du béton, la solive métallique et la dalle collaborante fonctionnent

comme une section mixte acier—béton. La vérification de la fléche est réalisée a ’état limite
de service sous la combinaison rare des actions.
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Charge de service La charge de service retenue est :

grprs = G+ Q
Avec :

G =4,55kN/m

Q =5,00kN/m
D’ou :

dELS — 4, 55 + 5, 00

dELS — 9,55 ]CN/T)’L

Fléche maximale La fleche maximale d’une poutre simplement appuyée soumise & une
charge uniformément répartie est donnée par :

= 5qL*
© 384E1T

Avec :

(]:9,55]{3N/m:9,55]\f/mm

L = 6000 mm

E = 210000 M Pa

I, = 65362400 mm*
D’ou :

5% 9,55 x 60004

/= 384 x 210000 x 65362400

f=11,7mm
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Fléche admissible La fléche admissible retenue pour le plancher est :

L
fadm - %
6000
fadm - %

fadm = 20mm

Vérification La condition de vérification devient :

f < fadm

11,7 < 20mm

La vérification de la fléeche en phase finale est donc satisfaite.

Détermination de ’axe neutre plastique

La résistance plastique de la section mixte est déterminée conformément aux prescriptions
de I"Eurocode 4.

La position de 'axe neutre plastique dépend de 1’équilibre entre :
— leffort de compression repris par le béton ;
— leffort de traction repris par la solive métallique.

Effort de traction dans la solive métallique L’effort plastique de traction repris
par la section acier est donné par :

N, = Aufy
Avec :
A, = 2900 mm?
fy =275 M Pa
D’ou :

N, = 2900 x 275

N, = 797500 N
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N, =797,5kN

Effort de compression dans le béton L’effort de compression plastique dans le béton
est donné par :

Nc = 0, 85fcdbeff£li

Avec :
fcd - E
Ye
25
fcd — 1,_5

f.0 = 16,67 M Pa

L’équilibre plastique de la section impose :

N. =N,

D’ou :

0,85 x 16,67 x 1000 x x = 797500

xr = 56,3mm

Position de I’axe neutre plastique La hauteur comprimée dans le béton est :

xr = 56,3mm

h. = 80mm
Ainsi :
x < h,

L’axe neutre plastique est donc situé dans la dalle de béton.

La section métallique travaille entiérement en traction tandis qu’une partie seulement de
la dalle participe a la compression plastique.
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Moment plastique résistant de la section mixte

La résistance plastique de la poutre mixte est déterminée a partir de I’équilibre des efforts
internes entre la compression développée dans le béton et la traction reprise par la solive
métallique.

Bras de levier interne Le centre de compression du béton est situé au milieu de la
zone comprimeée :

L
Ye = 7
56, 3
Ye = ——
Ye = 28, 1bmm

Le centre de traction de la solive métallique est situé au centre de gravité du profilé :

ha

a — hfc e

Y + 5
200

. =80+ ——
Yo =80+ =
Yo = 180mm

Le bras de levier interne devient alors :

Z=Ya — Ye

2 =180 — 28,15

z = 151,85 mm

Moment plastique résistant Le moment plastique résistant de la section mixte est
donné par :

Mpl,Rd = Na X Z

Avec :

N, =797,5kN
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z =151,85mm

D’ou :

Mpl,Rd = 797, 5 X 151, 85

Mpl,Rd = 121118 kN.mm

Mpl,Rd = 121, 1kN.m

Moment sollicitant Le moment maximal a 1’état limite ultime est donné par :

La charge ultime en phase finale devient :

qerv = 1,35G + 1,500Q)
qery = 1,35 x 4,55+ 1,50 x 5,00

dqELU = 13, 64 kN/m

Le moment sollicitant devient alors :

13,64 x 62

Mgq = 3

MEd == 61,4kNm
Vérification La condition de résistance devient :

Mgq < My pa

61,4 < 121, 1kN.m

La résistance plastique de la section mixte est donc vérifiée.
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Vérification au cisaillement

Conformément aux prescriptions de ’'Eurocode 4, 'effort tranchant est repris uniquement
par la section métallique de la solive. La contribution du béton au cisaillement vertical
est négligée.

Effort tranchant sollicitant L’effort tranchant maximal & l'état limite ultime est
donné par :

L
Vigg = QELQU
Avec :
qerLu — 13,64 k;N/m
L=6,00m
D’ou :
13,64 x 6
=Ty
Vi = 40,9 kN

Résistance plastique au cisaillement La résistance plastique au cisaillement de la
solive métallique est donnée par :

A,
Voi,rd = \/5514

Avec :

— A, : aire résistante au cisaillement donnée par les tables normalisées ;
— fy=275MPa;
— v = 1, 10.

Pour le profilée UPE 200 retenu :
A, = 1200 mm?
D’ou :

Lo 1200 % 275
phfd = V3 % 1,10

Voiga = 173,2kN
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Vérification La condition de résistance au cisaillement devient :

Ved < Vpi,rd

40,9 < 173,2kN

La vérification au cisaillement de la section mixte est donc satisfaite.

Par ailleurs, conformément aux prescriptions de I’Eurocode 3, I'influence de l'effort tran-
chant sur la résistance en flexion peut étre négligée lorsque :

Vid < 0,5V Ra

0, 5‘/;)l,Rd = 0, 5 X 173, 2

0,5V,.574 = 86,6 kN

La condition devient :

40,9 < 86,6 kN

L’influence du cisaillement sur la résistance en flexion est donc négligeable.

Stabilité au déversement En phase finale, la dalle en béton assure un maintien latéral
quasi-continu de la semelle comprimée, ce qui permet de négliger le risque de déversement.
3.5.8 Calcul des connecteurs

Le comportement mixte entre la dalle collaborante et la solive métallique est assuré par
des connecteurs de type goujons soudés.

Ces connecteurs permettent de transmettre les efforts de cisaillement longitudinal entre
lacier et le béton afin d’assurer le fonctionnement monolithique de la section mixte.

L’étude des connecteurs est réalisée conformément aux prescriptions de I'Eurocode 4.

Caractéristiques des goujons Les connecteurs retenus sont des goujons soudés de
diameétre :

d=16mm

et de hauteur :
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hse = 100mm

La résistance ultime de I'acier des goujons est prise égale a :

. = 450 M Pa

Reésistance d’un goujon La résistance de calcul d’un goujon est donnée par :

0,8f,md?
b _ 08fd
4,
Avec :
Yo = 1,25
D’ou :
p 0,8 %450 x 7 x 16?
hd = 4x1,25
Prq =57,9kN

Effort longitudinal a transmettre L’effort longitudinal total & transmettre corres-
pond a l'effort de traction développé dans la solive métallique :

N, =797,5kN

Nombre de connecteurs nécessaires Le nombre minimal de goujons nécessaires est
donné par :

N,
n =
Pra
D’ou :
_— 797,5
57,9
n=13,77

Le nombre de connecteurs est arrondi a ’entier supérieur :

n =14
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Espacement des connecteurs Les goujons sont répartis uniformément sur la longueur
de la solive.

L’espacement moyen devient :

L
e=—
n
Avec :
L = 6000mm
D’ou :
6000
14
e =428 6 mm
Un espacement pratique de :
e = 400mm

est adopté pour la disposition des connecteurs.

n = 14 goujons
e = 400 mm
[ —

EEREEEEREEREN

L =6.00m

FIGURE 3.14 — Disposition des goujons de cisaillement sur la solive métallique

3.5.9 Conclusion

L’étude du plancher collaborant a permis de vérifier le comportement de 'ouvrage durant
les phases de montage et d’exploitation conformément aux prescriptions des Eurocodes
3 et 4. Les vérifications réalisées ont porté sur la résistance, la rigidité et la stabilité des
solives métalliques ainsi que sur le fonctionnement de la section mixte acier—béton.

Les résultats obtenus montrent que le profilé UPE 200 retenu satisfait les conditions de
flexion, de cisaillement, de déformation et de stabilité. Aprés durcissement du béton, la
collaboration entre la dalle et les solives permet d’augmenter significativement la capacité
portante et la rigidité du plancher.

Les connecteurs de cisaillement dimensionnés assurent une transmission correcte des ef-
forts longitudinaux entre ’acier et le béton, garantissant ainsi le fonctionnement composite
de 'ensemble.
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Le systéme de plancher collaborant adopté répond donc aux exigences de résistance, de
stabilité et de serviceabilité requises pour 1'ouvrage.

3.6 Etude de D’escalier métallique

3.6.1 Introduction

L’escalier métallique étudié assure la circulation verticale entre les différents niveaux du
bloc administratif de la gare routiére. Son implantation est réalisée a l'intérieur d’une
trémie aménagée dans les planchers du batiment.

Compte tenu des contraintes architecturales liées a I’espace disponible ainsi qu’a la pré-
sence des ascenseurs, le choix s’est porté sur un escalier métallique en forme de U composé
de trois volées et de deux paliers intermédiaires.

La structure de I’escalier est constituée de limons métalliques supportant des marches en
caillebotis, permettant de réduire le poids propre de 'ouvrage tout en assurant une bonne
résistance mécanique et un confort d’utilisation adapté a un batiment recevant du public.

L’étude présentée dans cette partie porte sur la définition géométrique de ’escalier, 1’éva-
luation des charges appliquées ainsi que le dimensionnement des limons conformément
aux prescriptions de I’Eurocode 3.

3.6.2 Implantation et conception architecturale

L’escalier étudié est implanté au niveau du bloc administratif a I'intérieur d’une trémie
réservée a la circulation verticale des usagers. Cette trémie est aménagée dans les planchers
du batiment afin d’assurer la liaison entre les différents niveaux de la structure.

Compte tenu des contraintes architecturales liées a 1’espace disponible ainsi qu’a la pré-
sence des ascenseurs, une configuration en forme de U a été retenue. L’escalier est ainsi
composé de trois volées reliées par deux paliers intermédiaires. Les deux volées principales
sont paralléles entre elles, tandis que la volée centrale est disposée perpendiculairement
afin d’assurer le changement de direction de la circulation.

Le choix de cette configuration permet :

— d’optimiser I'occupation de I’espace disponible dans la trémie;

— de limiter ’encombrement horizontal de 1’escalier ;

— d’assurer une circulation fluide des usagers;

— et de garantir un confort d’utilisation adapté & un batiment recevant du public.
La largeur utile de passage adoptée pour I’ensemble des volées est fixée & :

b=2.50,m

Les paliers intermédiaires assurent le changement de direction de 'escalier ainsi que la
transmission des charges vers les poutres principales de la structure porteuse.

La Figure 3.15 présente la modélisation tridimensionnelle de I'escalier métallique réalisée
sous Robot Structural Analysis, mettant en évidence la disposition des différentes volées
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ainsi que des paliers intermédiaires.

FIGURE 3.15 — Modélisation tridimensionnelle de I’escalier métallique sous Robot Structural
Analysis

La Figure 3.16 présente quant a elle I'implantation de l’escalier au niveau du plan de
plancher ainsi que la position de la trémie réservée a la circulation verticale.
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FI1GURE 3.16 — Implantation de I'escalier dans la trémie du plancher

3.6.3 Définition géométrique de I’escalier

La définition des caractéristiques géométriques de l’escalier constitue une étape essen-
tielle afin de garantir a la fois le confort d’utilisation, la sécurité des usagers ainsi que la
conformité aux recommandations usuelles relatives aux batiments recevant du public.

Hauteur a franchir

L’escalier assure la liaison entre deux niveaux successifs du bloc administratif. La hauteur

totale & franchir est donnée par :

Choix du nombre de marches

H=585m

Compte tenu de la hauteur totale a franchir ainsi que des contraintes d’encombrement
imposées par la trémie, un nombre total de :

a été retenu.

n = 34 marches

La hauteur réelle de la contre-marche est alors obtenue par :
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H
h=—
n

h:5.85
34

h=0.172,m =17.2,cm

Cette valeur reste compatible avec les recommandations usuelles relatives aux escaliers
destinés a un batiment recevant du public.

Choix du giron

Afin d’assurer un confort de circulation satisfaisant, le giron adopté est fixé a :

g=25,cm

Vérification de la formule de Blondel

La condition de confort est vérifice a ’'aide de la formule de Blondel :
2h+g

En remplacant les valeurs obtenues :

2x17.2425=2594,cm

Cette valeur est proche de l'intervalle recommandé pour les escaliers courants, ce qui
permet de considérer que le confort d’utilisation est satisfaisant.

Répartition des marches

La configuration adoptée comporte trois volées réparties de la maniére suivante :

15+ 4 + 15 = 34 marches

Les deux volées principales comportent chacune 15 marches, tandis que la volée centrale
assurant le changement de direction comporte 4 marches.

Largeur utile de 1’escalier
La largeur utile de passage adoptée pour 'ensemble des volées est fixée a :

b=2.50,m

Cette largeur permet d’assurer une circulation confortable des usagers ainsi qu'une éva-
cuation satisfaisante en cas d’affluence.
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Inclinaison de ’escalier

L’angle d’inclinaison des volées est obtenu a partir des dimensions géométriques des
marches :

tana = —
g

¢ 17.2
a = arctan | ——
25

o~ 34.5°

Cette inclinaison reste compatible avec les recommandations usuelles relatives aux esca-
liers métalliques destinés aux batiments recevant du public.

3.6.4 Description structurale de I’escalier

La structure porteuse de l’escalier est entiérement réalisée en acier. Elle est composée de
limons métalliques supportant les marches ainsi que les paliers intermédiaires assurant le
changement de direction entre les différentes volées.

Limons métalliques

Chaque volée est supportée par deux limons latéraux réalisés a partir de profilés métal-
liques de type UPN. Ces éléments constituent les principales piéces porteuses de I'escalier
et assurent la transmission des charges vers les appuis.

Le choix des profilés UPN est motivé par :

— leur facilité de mise en ceuvre pour les escaliers métalliques ;

— la simplicité de fixation des marches;

— leur bonne résistance en flexion ;

— ainsi que leur utilisation courante dans les structures métalliques de circulation

verticale.

Les limons des volées principales sont inclinés suivant la pente de ’escalier, tandis que
ceux des paliers intermédiaires restent horizontaux.

Marches et paliers

Les marches sont réalisées en caillebotis métallique afin de réduire le poids propre de I'ou-
vrage tout en assurant une bonne résistance mécanique ainsi qu'un caractére antidérapant
adapté aux batiments recevant du public.

Les marches sont fixées directement sur les limons métalliques. Les paliers intermédiaires
sont également constitués d’un platelage métallique reposant sur les éléments porteurs de
la structure.
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Transmission des charges

Les charges appliquées sur les marches et les paliers sont transmises :

— des marches vers les limons métalliques ;

— des limons vers les poutres principales supportant les paliers ;

— puis vers les poteaux et les fondations de la structure.
Les paliers intermédiaires jouent également un réle important dans la reprise des efforts
et dans la stabilisation de ’ensemble de 1’escalier.

Stabilité de ’ensemble

La stabilité latérale des limons est assurée par les marches et les paliers intermédiaires, qui
jouent le role d’entretoises transversales entre les deux limons latéraux. Cette disposition
permet de limiter les risques de déversement des éléments porteurs.

3.6.5 Evaluation des charges
L’évaluation des charges appliquées a l’escalier constitue une étape essentielle pour le
dimensionnement des éléments porteurs. Les charges prises en compte comprennent les

charges permanentes ainsi que les charges d’exploitation conformément aux prescriptions
de I’Eurocode 1.

Charges permanentes
Les charges permanentes regroupent le poids propre des différents éléments constituant
I’escalier métallique, notamment :

— les marches et les paliers en caillebotis métallique ;

— les limons métalliques ;

— les garde-corps;

— ainsi que les éléments de fixation et accessoires secondaires.

Poids propre du caillebotis Les marches ainsi que les paliers sont réalisés en caille-
botis métallique galvanisé. Une charge surfacique moyenne de :

G = 0.50, kN/m?

est retenue pour représenter le poids propre du platelage métallique.

Poids propre des garde-corps Les garde-corps métalliques sont pris en compte sous
forme d’une charge surfacique équivalente estimée a :

Gy = 0.20, kN/m?
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Poids propre des limons et accessoires Le poids propre des limons métalliques ainsi
que des assemblages et accessoires secondaires est estimé a :

G5 = 0.30, kN/m?

Charge permanente totale La charge permanente totale retenue pour 'étude est
donc :

G=G+Gy+Gs

G =0.50+0.20 + 0.30

G = 1.00,kN/m?

Charges d’exploitation

L’escalier étant destiné a un batiment recevant du public, la charge d’exploitation est
déterminée conformément aux recommandations de 'Eurocode 1.

La charge surfacique d’exploitation retenue est :

Q = 5.00, kN/m?

Cette charge tient compte des sollicitations dues a la circulation des usagers ainsi qu’aux
situations d’affluence.

Combinaisons de charges

A VEtat Limite Ultime (ELU) Les charges de calcul a l'état limite ultime sont
données par :

gery = 1.35 x 1.00 + 1.5 x 5.00

qeLy = 8.85, kN /m?

A I’Etat Limite de Service (ELS) Les charges a I'état limite de service sont données
par :

grprs = G+ Q
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dELS = 600,kN/m2

3.6.6 Modélisation statique d’une volée
Pour simplifier I’étude, chaque volée principale de I'escalier est étudiée indépendamment.

Les limons métalliques sont modélisés sous la forme de poutres inclinées simplement ap-
puyées.

Cette hypothése permet d’obtenir une estimation sécuritaire des sollicitations tout en
simplifiant la modélisation mécanique de 1’escalier.

En réalité, les différentes volées ainsi que les paliers intermédiaires présentent une certaine
continuité structurelle permettant une redistribution partielle des efforts. Toutefois, cette
interaction est négligée dans le cadre de la présente étude.

Caractéristiques géométriques de la volée

Chaque volée principale comporte :

15 marches

Le giron adopté étant :

g =25,cm

la projection horizontale de la volée est donnée par :
Lp,=(15—-1)x0.25
Ly = 3.50,m
La hauteur franchie par une volée principale est :
H,=15x0.172

H, = 2.58,m

La longueur réelle inclinée du limon est alors obtenue par :

L=\/L?+H?
L =+/3.50% 4 2.582
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L ~435m

Cette longueur représente la portée réelle de calcul du limon métallique.

Largeur d’influence d’un limon

La largeur utile totale de 1’escalier étant :

b=2.50,m

chaque limon reprend une largeur d’influence égale a :

2.50
binf = ——
D)

Charges linéaires appliquées au limon

Les charges surfaciques sont converties en charges linéaires appliquées sur chaque limon.

A PEtat Limite Ultime (ELU) La charge linéique de calcul est donnée par :

qeru — 8.85 x 1.25

dELU — 1106, kN/m

A PEtat Limite de Service (ELS) La charge linéique de service est donnée par :

qrELs = 6.00 x 1.25

dELS — 750, k‘N/m

Hypothéses de calcul

Pour simplifier ’étude, les hypothéses suivantes sont retenues :

— les limons sont modélisés comme des poutres simplement appuyées ;

— les charges sont supposées uniformément réparties sur toute la longueur inclinée ;
— les effets de continuité entre les différentes volées sont négligés afin de simplifier la

modélisation statique de l’escalier ;

— les effets dynamiques dus a la circulation des usagers sont négligés.
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La Figure 3.17 présente le schéma statique adopté pour le calcul d'un limon principal.

drLu = 11.06 k;N/m

Rp

R4

FIGURE 3.17 — Schéma statique adopté pour le calcul d’un limon principal

Le schéma statique adopté constitue une simplification du comportement réel de I’escalier.
Cette approche permet d’obtenir des sollicitations représentatives pour le dimensionne-
ment des limons métalliques tout en conservant une modélisation simple et exploitable
dans le cadre de la présente étude.

3.6.7 Calcul des sollicitations

Le limon principal est modélisé comme une poutre inclinée simplement appuyée de portée :

L=435m

soumise & une charge uniformément répartie correspondant aux charges appliquées sur les
marches et reprises par chaque limon.

Charges appliquées

A l'état limite ultime, la charge linéique appliquée sur un limon est :

dELU — 1106, kN/m

A Détat limite de service :

drELs = 750, kN/m
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Calcul des réactions d’appui
Le chargement étant symétrique, les réactions d’appui sont identiques :
qL

RA:RB:7

A ’ELU
11.06 x 4.35

Ry =Rp = 5

Ry = Rp =24.06,kN

A VELS
7.50 x 4.35

Ry =Rp = 5

R = Rp = 16.31,kN

Effort tranchant maximal

L’effort tranchant maximal est obtenu au niveau des appuis :
Vieq = 24.06, kN

Moment fléchissant maximal

Le moment fléchissant maximal d’une poutre simplement appuyée soumise a une charge
uniformément répartie est donné par :

%
Mmax =
8
En remplacant les valeurs numériques :
11.06 x 4.352
Mpa = ——5——

Conclusion

Les sollicitations maximales retenues pour le dimensionnement du limon principal sont :
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Vg = 24.06, kN

Ces valeurs seront utilisées pour le choix et la vérification du profilé métallique constituant
le limon principal.

3.6.8 Dimensionnement des limons métalliques

Le dimensionnement des limons métalliques est réalisé conformément aux prescriptions
de ’Eurocode 3. Les vérifications portent principalement sur la résistance en flexion des
éléments porteurs sous l'effet des charges appliquées sur les volées de 'escalier.

Les sollicitations maximales obtenues précédemment sont :

Vigq = 24.06, kN

Caractéristiques mécaniques de ’acier

Les limons métalliques sont réalisés en acier de nuance :

S275

Les caractéristiques mécaniques retenues sont :

f, =275, M Pa

Yo = 1.0

Détermination du module de résistance requis

Le module plastique minimal nécessaire est déterminé a partir de la condition de résistance
en flexion :

Mgq
Wre I
q fy
Avec :
Mpgq = 26.14 x 10°, N.mm
et :

f, =275, M Pa
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On obtient :

26.14 x 10°

Wieg = 275

Wieq = 95.05 x 10°, mm?

Choix du profilé

Apreés consultation des tableaux des profilés laminés, le profil suivant est retenu :

UPN 200

Les principales caractéristiques géométriques du profil sont données dans le tableau sui-
vant :

TABLE 3.16 — Caractéristiques géométriques du profil UPN 200

Hauteur h 200, mm
Largeur des ailes b 75, mm
Epaisseur de I'ame e 8.5, mm
Masse linéique 25.3,kg/m
Module plastique W, | 191 x 10, mm?
Moment d’inertie I, | 1910 x 10* mm*

Le module plastique du profil retenu vérifie largement la condition :

Wpl > Wreq

191 x 10® > 95.05 x 10%, mm?

3.6.9 Vérification a la flexion

La résistance plastique du profil est donnée par :

|%,%
Mpq = s
YMO
191 x 103 x 275
Mpq =

1.0

Mgy = 52.52 x 10°, N.mm

MRd = 5252, kN.m
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La condition de résistance en flexion est alors vérifiée :

Mpgq < Mpq

26.14, kN.m < 52.52,kN.m

Le profil UPN 200 satisfait donc la vérification en flexion selon les prescriptions de 'Eu-
rocode 3.

3.6.10 Vérification au cisaillement

La résistance plastique au cisaillement de ’ame du profil est donnée par :

A fy

Vra =
\/§7M0
Avec :
A, ~hxe
Pour le profil UPN 200 :
h = 200, mm

e = 8.5, mm

On obtient :

A, =200 x 8.5

A, = 1700, mm?
La résistance au cisaillement devient alors :

1700 x 275

Vs —
R 3% 1.0

Via = 269.7 x 10°, N

Vira = 269.7, kN
L’effort tranchant appliqué étant :
Vieq = 24.06, kN
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la condition de résistance au cisaillement est vérifiée :

VEd < VRa

24.06, kN < 269.7, kN

Le profil UPN 200 satisfait donc largement la vérification au cisaillement.

3.6.11 Vérification de la fléche

La vérification de la fléeche des limons métalliques est réalisée a 1’état limite de service
afin de garantir une rigidité suffisante ainsi qu'un confort d’utilisation satisfaisant pour
les usagers.

Les limons sont assimilés a des poutres simplement appuyées soumises a une charge uni-
formément répartie.

Fléche maximale

La fleche maximale d'une poutre simplement appuyée sous charge uniformément répartie
est donnée par :

foo = 5qL*
T 384ET
Avec :
qdrprLs = 7.50, k:N/m = 7.50, N/mm
L = 4.35,m = 4350, mm
E = 210000, M Pa
I, = 1910 x 10*, mm*
On obtient :

5 x 7.50 x 4350*
384 x 210000 x 1910 x 104

fmax =

frmaz = 876, mm
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Fléche admissible

La fleche admissible est prise égale a :

L
fadm - %
4350
fadm - m

faam = 14.5mm

Vérification

La condition de rigidité devient :

fma:r; S fadm

8.76, mm < 14.5, mm

La vérification de la fléche est donc satisfaite.

Le profil :

UPN 200

présente une rigidité suffisante pour assurer le confort d’utilisation ainsi qu'un comporte-
ment satisfaisant a I’état limite de service.

3.6.12 Dispositions constructives et assemblages

Les dispositions constructives adoptées pour I'escalier métallique ont pour objectif d’as-
surer une bonne transmission des efforts, une facilité de mise en ceuvre ainsi qu’'un com-
portement satisfaisant en service.

Fixation des marches

Les marches sont réalisées en caillebotis métallique galvanisé afin de limiter le poids propre
de l'ouvrage tout en garantissant une bonne résistance mécanique ainsi qu'un caracteére
antidérapant adapté aux batiments recevant du public.

Chaque marche repose sur des corniéres métalliques soudées aux limons latéraux en UPN.
Cette disposition permet :

— d’assurer une transmission correcte des charges vers les limons;

— de faciliter la mise en ceuvre des marches;

— ainsi que de garantir une bonne stabilité transversale de I’ensemble de 'escalier.
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FIGURE 3.18 — Détail constructif de fixation des marches sur les limons

Assemblage des limons

Les limons métalliques sont assemblés au niveau des paliers intermédiaires a 1’aide de
platines métalliques boulonnées. Cette solution présente plusieurs avantages :

— facilité de montage sur chantier ;

— simplicité d’assemblage ;

— possibilité de démontage et de maintenance ;

— bonne transmission des efforts entre les différents éléments.
Les assemblages sont réalisés par boulonnage a I’aide de boulons ordinaires de construction
métallique.

Appuis des limons

Les extrémités des limons reposent sur les poutres métalliques principales de la structure
porteuse. La transmission des charges est assurée a 'aide de platines d’appui soudées aux
extrémités des profilés UPN.

Cette disposition permet :
— une bonne répartition des efforts;
— un positionnement précis des éléments ;
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— ainsi qu'une meilleure stabilité de ’escalier.

Garde-corps

Afin d’assurer la sécurité des usagers, I'escalier est équipé de garde-corps métalliques tu-
bulaires disposés de part et d’autre des volées ainsi qu’au niveau des paliers intermédiaires.

La hauteur des garde-corps est fixée a :

hg = 1.00,m

Les garde-corps sont fixés directement aux limons métalliques a 1’aide de platines soudées
assurant une bonne rigidité de I’ensemble.

Stabilité de ’ensemble

La stabilité globale de 1’escalier est assurée par :

— les limons métalliques ;

— les paliers intermédiaires ;

— les marches jouant le role d’entretoises transversales ;

— ainsi que les assemblages réalisés au niveau des appuis et des paliers.
L’ensemble de ces dispositions permet d’assurer un comportement satisfaisant de 1’escalier
sous les charges d’exploitation.

Vérification des corniéres support de marche

Les marches de I'escalier sont réalisées en caillebotis métallique galvanisé. Chaque marche
est supportée par deux corniéres métalliques disposées transversalement entre les deux
limons principaux.

Les corniéres support assurent la transmission des charges appliquées sur les marches vers
les limons métalliques de type UPN. Pour simplifier I’étude, chaque corniére est modélisée
comme une poutre simplement appuyée soumise a une charge uniformément répartie.

Les caractéristiques géométriques retenues pour le calcul sont :

— largeur de 'escalier :

L =250,m
— profondeur de la marche :
g=025m
— acier de nuance :
S275

— module d’élasticité :
E = 210000, M Pa

La Figure 5.3 présente le schéma statique adopté pour le calcul d’une corniére support de
marche.
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Evaluation des charges appliquées a une corniére support

La surface d’influence associée a une marche est donnée par :

S=Lxg
S =250 x 0.25
S = 0.625, m?

Les charges surfaciques retenues sont :

G =1.00,kN/m?

Q = 5.00, kN/m?

La charge permanente appliquée a une marche est :

Gpn=GxS

G, = 1.00 x 0.625

Gy = 0.625, kN

La charge d’exploitation appliquée a une marche est :
Qm = Q xS
Qm = 5.00 x 0.625

Q= 3.125, kN

La charge totale de service appliquée a une marche est :

PELS:Gm+Qm

Prrs = 0.625 + 3.125

Pgrs =3.75, kN
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La charge de calcul a I’état limite ultime est alors :

Ppq=1.35G,, + 1.50,Q,,

Ppg=1.35x%0.625 4 1.50 x 3.125

Ppg=5.53,kN

Pour le dimensionnement des supports de marche, cette charge est supposée uniformément
répartie sur la largeur de l'escalier :

L =250,m

La charge linéique de service vaut alors :

_ Prrs
qELS 7

B 3.75
dELS = —2_50

drLs — 150, kN/m

Cette charge sera utilisée pour le prédimensionnement des supports de marche et la véri-
fication de la fléche.

La charge linéique de calcul devient alors :

_ Pra
dEd I

5.53

1Bd = 5750

qra = 2.21,kN/m

Cette charge sera utilisée pour les vérification de résistance des supports de marche.

Prédimensionnement du support de marche

Le prédimensionnement du support de marche est réalisé a partir du critére de fleche a
I’état limite de service.

La charge linéique de service est :

drLs — 150, kN/m
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Soit :

qers = 1.50, N/mm

La fleche maximale d’une poutre simplement appuyée soumise a une charge uniformément
répartie est donnée par :

fe 5qpLsL’
384F1
La fleche admissible est prise égale a :
L
fadm - ﬁ
En imposant la condition :
f S fadm
on obtient l'inertie minimale requise :
5qprsL*

Ire SoA 1 r
= 384E7 fadm

Avec :

dqELS = 150,N/mm
L = 2500, mm

E = 210000, M Pa

2500

L’inertie minimale requise obtenue est :

Lreq = 87.2,cm*
Cette valeur correspond au cas conservatif ot la totalité des charges est reprise par un
unique support de portée égale a la largeur de 'escalier.

Afin d’assurer une meilleure répartition des charges et de limiter les déformations du
caillebotis, une disposition constructive comportant quatre lignes d’appui longitudinales
est adoptée.

Chaque marche est ainsi supportée par :

162



Y. Guergour — A. Ghenname Chapitre 3

— une corniére longitudinale située en partie avant ;
— une corniére longitudinale située en partie arriére ;
— deux corniéres jumelées dos a dos disposées au milieu de la marche.

Les quatre corniéres participent a la reprise des charges appliquées sur la marche. Dans
le cadre d’un prédimensionnement simplifié, la rigidité globale du systéme est évaluée a
partir de la somme des inerties des différents éléments porteurs.

Aprés consultation des tableaux des profilés laminés, il est retenu des corniéres égales :

L,60 x 60 x 6

Les caractéristiques géométriques d’une corniére sont :
A =6.9, cm?
I, =1, ~23, em?
L’inertie globale disponible est alors estimée par :
I,=41
Iog=4x23
Iy = 92, cm*
La condition de rigidité devient :
qu > Ireq
92cm* > 87.2em*
Le choix des corniéres L60 x 60 x 6 est donc retenu pour la suite des vérifications.

Sollicitations du support central

Pour les vérifications de résistance, le support central constitué de deux corniéres L60 X
60 X 6 jumelées dos a dos est retenu comme élément de calcul.

Compte tenu de la disposition adoptée, il est supposé que ce support reprend 50,

La charge linéique de calcul appliquée au support central devient alors :

qed,c = 0.50, ¢gq
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dEd,c = 0.50 x 2.21

qpde = 1.11,kN/m
Le support est assimilé & une poutre simplement appuyée de portée :

L =250,m

Le moment fléchissant maximal est :

gra.L?  1.11 x 2.50°
8 8

MEd = 087, kN.m

L’effort tranchant maximal est :

gpacL 111 x 2.50
2 2

VEd =

Vg = 1.39, kN

Ces sollicitations seront utilisées pour les vérifications de résistance du support central.

Vérification a la flexion

La vérification a la flexion est réalisée conformément aux prescriptions de I’Eurocode 3.

Le moment fléchissant maximal obtenu précédemment est :

Mpgg =087,EN.m

La résistance plastique de calcul de la section est donnée par :

Welfy
MO

Mpq =

La section retenue est constituée de deux corniéres L60 x 60 x 6 jumelées dos a dos. Le
module de résistance élastique équivalent vaut :

Wel =2X7.6

Wy = 15.2,em?

164



Y. Guergour — A. Ghenname Chapitre 3

W, = 15.2 x 103, mm?

Avec :

f, =275, MPa

Ymo = 1.0

On obtient :

15.2 x 103 x 275
1.0

Mpq =

Mpg = 4.18 x 10°, N.mm

MRd = 418, kN.m

La condition de résistance a la flexion devient :

Mpgq < Mpg

0.87,kN.m < 4.18, kN.m

La vérification a la flexion est donc satisfaite.

Vérification au cisaillement

La résistance au cisaillement de la section est vérifiée conformément aux prescriptions de
I’Eurocode 3.

L’effort tranchant maximal obtenu précédemment est :

Vg = 1.39, kN

La résistance plastique au cisaillement est donnée par :

Pour la section composée constituée de deux corniéres L60 x 60 x 6, I'aire résistante au
cisaillement est prise égale a :

A, =2A
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A, =2x%x6.9
A, = 13.8,cm?
A, = 1380, mm?
Avec :
fy =275, MPa
Yo = 1.0
On obtient :
1380 x 275
Via = =~

V3

Vira = 219, kN

La condition de résistance au cisaillement devient :

VEd < VRa

1.39, kN < 219, kN

La vérification au cisaillement est largement satisfaite.

Par ailleurs :

1.39
—— = 0.006
219

L’effort tranchant représente moins de 50% de la résistance au cisaillement de la section.
Conformément a I’Eurocode 3, aucune réduction de la résistance en flexion n’est donc
nécessaire.

Vérification de la fléche

La vérification de la fléche est effectuée a I’état limite de service afin de s’assurer du bon
comportement du support central en exploitation.

La charge linéique de service appliquée au support central est :

qers,e = 0.50,qELs
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qeLs.e = 0.50 X 1.50

dELS,c = 0.75, k:N/m

Soit :

qerse = 0.75, N/mm

La fléeche maximale d’une poutre simplement appuyée soumise & une charge uniformément
répartie est donnée par :

fe 5qprs. Lt
384F1
Avec :
qeLs.c = 0.75, N/mm
L = 2500, mm
E = 210000, M Pa
I, = 46 x 10*, mm*
On obtient :
f=39mm
La fléche admissible retenue est :
L
fadm — %
2500
Juam =500,

fadm = 8.33, mm,

La condition de service devient :

f S fadm

3.9, mm < 8.33, mm

La vérification de la fléche est donc satisfaite.
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Conclusion

Ce chapitre a été consacré au dimensionnement et a la vérification des éléments secondaires
de la gare routiére, constitués des pannes de toiture, des lisses de facade et des potelets
supportant la facade vitrée.

Dans un premier temps, ’étude des pannes a permis de déterminer les sollicitations engen-
drées par les charges permanentes, la neige et le vent conformément aux prescriptions du
RNV 2013 et de 'Eurocode 3. Les vérifications de résistance, de déformation, de cisaille-
ment et de stabilité ont conduit au choix d’un profilé IPE 160 AA associé & un systéme
de liernes assurant le maintien latéral des éléments.

Dans un second temps, les lisses de fagade ont été étudiées sous l'effet du poids propre du
vitrage et des actions du vent. La modélisation en poutre continue a permis d’évaluer avec
précision les moments développés dans les différentes travées ainsi que les efforts transmis
aux membrures et aux diagonales du treillis. Les vérifications réalisées ont confirmé I’ap-
titude des profils tubulaires retenus a satisfaire les exigences de résistance, de stabilité et
de rigidité imposées par la fagade vitrée.

Enfin, les potelets de fagade ont été dimensionnés a partir des charges verticales et horizon-
tales transmises par I'enveloppe vitrée. La détermination des efforts internes, complétée
par les vérifications au flambement et a la déformation, a montré que la configuration
adoptée assure une reprise satisfaisante des sollicitations tout en limitant efficacement les
déplacements sous I’action du vent.

L’ensemble des vérifications effectuées met en évidence la cohérence du systéme constructif
retenu ainsi que la conformité des éléments secondaires aux exigences réglementaires de
sécurité, de résistance et de service. Les sections adoptées présentent des réserves de
résistance suffisantes et garantissent un comportement compatible avec les contraintes
d’exploitation de 'ouvrage.

Les profils retenus pour les éléments secondaires seront utilisés dans la suite de I’étude pour
la modélisation globale de la structure et pour la conception détaillée des assemblages.
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Chapitre 4

Etude des éléments principaux

4.1 Introduction

Apreés I'étude des éléments secondaires de la structure métallique, il est nécessaire d’ana-
lyser les éléments principaux constituant ’ossature porteuse de la gare multimodale.

Ces éléments assurent la reprise des charges permanentes, des charges d’exploitation ainsi
que des actions climatiques transmises par les éléments secondaires, tout en garantissant
la stabilité globale de 'ouvrage.

Le systéme porteur adopté est constitué principalement de portiques métalliques trian-
gulés permettant de répondre aux exigences architecturales et structurelles imposées par
les importantes portées de la structure.

L’étude des éléments principaux est organisée autour de deux types de portiques repré-
sentatifs de la structure :

— le portique principal composé d'une ferme métallique triangulée et de poteaux
treillis principaux ;

— le portique intermédiaire composé de demi-fermes latérales, de traverses métalliques
de plancher et de toiture ainsi que de poteaux principaux.

Le dimensionnement des différents éléments est réalisé conformément aux prescriptions
de 'Eurocode 3 en vérifiant les critéres de résistance, de stabilité et de rigidité sous les
différentes combinaisons de charges retenues.

4.2 Etude du portique principal

4.2.1 Présentation du portique principal

Le portique principal étudié correspond au systéme porteur principal de la halle métallique
situé sur I'axe (2). Il assure la reprise des charges de toiture ainsi que la transmission des
efforts verticaux et horizontaux vers les fondations.

Le systéme structural adopté est un portique métallique triangulé composé :

— d’une ferme principale triangulée de type HOWE assurant la couverture de la
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grande portée ;
— de deux poteaux treillis principaux assurant la stabilité et la transmission des
sollicitations vers les appuis.

L’utilisation d’une ferme triangulée permet de franchir une portée importante tout en
réduisant le poids propre de la structure et les déformations verticales sous chargement.

Les liaisons entre la ferme principale et les poteaux sont considérées rigides, conduisant a
un comportement global de portique encastré.

P=14619;
. Alpha =34

// /// / / - /I / r—

/| / AN N
/ / / / / / / /
// // Y / / / / / /

Poteau (P 12)
Poteau (P 12)

30800

-Axe (2)-

FIGURE 4.1 — Portique principal de la halle métallique — Axe (2)

Caractéristiques géométriques du portique

Les principales dimensions géométriques du portique sont résumées ci-dessous :

— portée totale du portique :

L =30.80 m
— hauteur au niveau du chéneau :

h=2025m
— hauteur totale au faitage :

H =2255m
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— pente de la toiture :

o = 8.49°

4.2.2 Hypothéses générales de calcul

L’étude des portiques principaux est réalisée conformément aux réglements et normes en
vigueur applicables aux structures métalliques.

Le dimensionnement des différents éléments est effectué en tenant compte des combinai-
sons de charges les plus défavorables a ’état limite ultime (ELU) ainsi qu’a I’état limite
de service (ELS).

Normes de calcul utilisées

Les vérifications et le dimensionnement des éléments structuraux sont réalisés conformé-
ment aux réglements suivants :

— FEurocode 3 : calcul des structures en acier;

— Eurocode 4 : calcul des structures mixtes acier—béton ;

— RNV 2013 : évaluation des actions climatiques;

— RPA 2024 : dispositions parasismiques applicables ;

— DTR BC 2.2 : charges permanentes et charges d’exploitation.

Hypothéses de modélisation

Les principales hypothéses retenues pour 1’étude des portiques sont les suivantes :

— les assemblages internes des fermes triangulées sont considérés articulés;

— les liaisons entre les fermes principales et les poteaux sont considérées rigides ;
— les poteaux principaux sont supposés encastrés a la base;

— les charges sont considérées statiques et appliquées progressivement ;

— les effets du second ordre sont négligés dans le cadre du pré-dimensionnement.

Caractéristiques des matériaux

Acier de construction L’ensemble de la structure métallique est réalisé en acier de
nuance S275 présentant les caractéristiques mécaniques suivantes :

— limite d’élasticité :

f, = 275 MPa

— module d’élasticité :

E = 210000 MPa

— coeflicient de Poisson :
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vy=0.3

Béton Les planchers collaborants des niveaux intermédiaires sont réalisés en béton de
classe :

C25/30

4.2.3 Evaluation des charges appliquées

Le dimensionnement du portique principal nécessite 1’évaluation préalable des différentes
actions appliquées a la structure. Les charges prises en compte comprennent les charges
permanentes ainsi que les actions climatiques conformément aux prescriptions du RNVA
2013 et de I'Eurocode 1.

Les charges étudiées sont transmises a la ferme principale par l'intermédiaire des pannes
de toiture puis transférées aux poteaux principaux du portique.

Charges permanentes

Les charges permanentes correspondent aux charges agissant de maniére continue sur la
structure durant toute la durée de vie de 'ouvrage.

Dans le cas du portique principal, les charges permanentes prises en compte comprennent :

— le poids propre de la couverture;

— le poids propre des pannes;

— le poids propre des fermes métalliques ;
— le poids des lisses de bardage ;

— le poids du vitrage et du bardage.

Les charges surfaciques retenues pour la toiture sont résumées dans le tableau suivant :

TABLE 4.1 — Charges permanentes de toiture

Elément Valeur  Unité
Couverture 0.17  kN/m?
Poids des pannes 0.158 kN /m?

Poids propre des fermes 0.169 kN /m?

La charge permanente surfacique totale devient alors :

G = 0.497 kN /m*
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Charge de neige

Conformément aux prescriptions du RNVA 2013, la toiture du portique principal est
soumise a une charge de neige dépendant de la zone climatique ainsi que de la géométrie
de la toiture.

La charge de neige retenue pour le dimensionnement est :

S =0.73 kN/m”

Cette charge agit verticalement sur la toiture et sera prise en compte dans les combinaisons
de charges les plus défavorables pour le dimensionnement de la ferme principale.

Action du vent sur la toiture

L’action du vent sur la toiture engendre principalement des effets de pression et de succion
sur les versants de la couverture.

Les pressions du vent sont déterminées conformément au RNVA 2013 en fonction :

— de la zone climatique du site;

— de la hauteur du batiment ;

— de la catégorie du terrain;

— de la pente de toiture;

— des coeflicients de pression extérieure et intérieure.

Les zones de toiture les plus défavorables correspondent aux zones de rive soumises a des
effets importants de soulévement.

Les pressions nettes maximales obtenues sur la toiture correspondent principalement a
des effets de succion produisant un soulévement de la couverture.

Action du vent sur la structure

L’action du vent sur le portique principal est déterminée conformément aux prescrip-
tions du RNVA 2013. Plusieurs directions de vent ont été étudiées afin de déterminer les
sollicitations les plus défavorables appliquées a la structure.

Pour le dimensionnement du portique principal, le cas critique retenu correspond a un
vent perpendiculaire au pignon.

Les efforts dus au vent agissent a la fois :

— sur les parois verticales du batiment ;
— sur la toiture inclinée de la halle principale.

Vent sur les parois Le portique étudié se situe dans la zone B des facades latérales,
caractérisée par des effets importants de dépression.

Les pressions nettes obtenues pour cette zone sont données dans le tableau suivant :
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TABLE 4.2 — Pressions nettes du vent sur les parois — Zone B

Cas considéré Valeur Unité

Surpression intérieure  —1428.86 N /m?
Dépression intérieure  —714.43 N/m?

Ces efforts horizontaux sont transmis aux poteaux principaux par I'intermédiaire des lisses
de bardage et des systéemes de contreventement longitudinaux.

Vent sur la toiture Pour la toiture inclinée, le portique étudié appartient a la zone H
La désignation des zones de pression différe entre les parois verticales et les versants de
toiture conformément aux prescriptions du RNVA 2013.

Les pressions nettes obtenues dans cette zone sont résumées dans le tableau suivant :

TABLE 4.3 — Pressions nettes du vent sur la toiture — Zone H

Cas considéré Valeur Unité

Surpression intérieure —1235.96 N/m?
Dépression intérieure  —521.53 N /m?

Ces pressions correspondent principalement & des effets de succion générant un souléve-
ment de la toiture et une inversion possible des efforts dans certaines membrures de la
ferme principale.

Les actions du vent seront prises en compte ultérieurement dans les combinaisons de
charges utilisées pour le dimensionnement des différents éléments du portique.

4.2.4 Etude de la ferme principale FM2

Présentation de la ferme FM?2

La ferme principale FM2 constitue 1’élément porteur principal de la halle métallique de
grande portée de la gare routiére. Elle assure la reprise des charges verticales provenant
de la toiture ainsi que leur transmission vers les poteaux principaux du portique.

Le systéme structural adopté est une ferme métallique triangulée de type HOWE composée
de membrures tubulaires circulaires assemblées au niveau des nceuds. Cette configuration
permet d’obtenir une structure légere, rigide et particuliérement adaptée aux grandes
portées tout en optimisant la consommation d’acier et le comportement vis-a-vis des
déformations verticales.

La ferme est implantée sur ’axe principal de la halle et présente une portée totale égale
a:

L =31.80 m

La géométrie générale de la ferme est caractérisée par :
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une toiture a deux versants inclinés;
une hauteur maximale au faitage égale a :

Rmaz = 3.80 m

une hauteur minimale au niveau des rives égale a :

Pmin = 1.50 m

une longueur de panneau égale & :

a=1.00m

un entraxe entre les deux plans de treillis égal a :

e=0.87m

La ferme présente une configuration spatiale constituée de deux plans treillis reliés trans-
versalement, permettant d’améliorer la stabilité latérale de I’ensemble structural ainsi que
la résistance vis-a-vis des phénoménes de flambement et de torsion.

L’ensemble de la structure est réalisé en acier de nuance S275 présentant les caractéris-
tiques mécaniques suivantes :

f, = 275 MPa

E = 210000 MPa

Les assemblages internes des barres sont réalisés par soudage au niveau des nceuds, tan-
dis que la liaison entre la ferme principale et les poteaux est assurée par des platines
boulonnées considérées comme rigides dans le modéle de calcul.

Le calcul des sollicitations internes est réalisé a ’aide de ’analogie poutre-treillis, permet-
tant d’estimer les efforts axiaux développés dans les différentes membrures de la ferme
sous l'effet des charges appliquées.

/
\ / / —
=\ \ \ \ / —
| AVRVAY R / aray
\ NN W \ \\ / / Ay
\ \ \ \ \ \ \ / ) // / / // /
F 31.8000 1

Férme (F M 2)

FIGURE 4.2 — Géométrie générale de la ferme principale FM2
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Hypothéses de calcul

Le dimensionnement de la ferme principale FM2 est réalisé conformément aux prescrip-
tions de I’Eurocode 3 relatives au calcul des structures métalliques.

Les hypothéses suivantes sont retenues dans le cadre de cette étude :

— la ferme est modélisée comme un treillis plan de type HOWE;

— les assemblages internes des barres sont considérés articulés ;

— les liaisons entre la ferme principale et les poteaux sont supposées rigides, condui-
sant a un comportement global de portique encastré;

— les poteaux principaux sont considérés encastrés a leur base ;

— les charges de toiture sont transmises aux noeuds supérieurs de la ferme par l'in-
termédiaire des pannes;

— les barres de la ferme sont supposées reprendre principalement des efforts normaux ;

— les effets du second ordre sont négligés dans le cadre du pré-dimensionnement ;

— le poids propre de la ferme est pris en compte dans les charges permanentes ;

— les sollicitations internes sont déterminées par 1’analogie poutre-treillis en assimi-
lant la ferme & une poutre bi-encastrée soumise a une charge uniformément répartie.

Le dimensionnement des différentes membrures porte principalement sur :

— la détermination des sections nécessaires des membrures principales ;

— le dimensionnement des diagonales et des montants ;

— la vérification des barres tendues vis-a-vis de la traction ;

— la vérification des barres comprimées vis-a-vis de la compression et du lambement ;
— la vérification de la rigidité globale de la ferme vis-a-vis des déformations verticales.

Caractéristiques géométriques et mécaniques

La ferme principale FM2 correspond & une ferme métallique triangulée de type HOWE
assurant la couverture de la halle principale de la gare routiére.

Les principales caractéristiques géométriques de la ferme sont résumées dans le tableau
suivant.

TABLE 4.4 — Caractéristiques géométriques de la ferme FM2

Paramétre Valeur Unité
Portée totale de la ferme 31.80 m
Hauteur maximale au faitage  3.80 m
Hauteur minimale en rive 1.50 m
Entraxe entre fermes 6.00 m
Longueur des panneaux 1.00 m
Nombre de panneaux 31 -
Pente de toiture 14.61 %
Largeur de la ferme 0.87 m

La ferme présente une configuration spatiale constituée de deux plans treillis paralléles
espacés transversalement de :
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e = 870 mm

Cette disposition permet d’améliorer la stabilité latérale de la structure ainsi que sa ré-
sistance vis-a-vis des phénoménes de flambement transversal et de torsion.

3800

870
Coupe A-A

FI1GURE 4.3 — Coupe transversale de la ferme principale FM2
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Coupe B-B *

FIGURE 4.4 — Coupe horizontal de la ferme principale FM2

L’ensemble des éléments de la ferme est réalisé en acier de nuance S275 présentant les
propriétés mécaniques suivantes :

f, = 275 MPa

E = 210000 MPa

v =20.3

Le dimensionnement des différentes membrures sera réalisé ultérieurement a partir des ef-
forts internes obtenus sous les combinaisons de charges les plus défavorables conformément
aux prescriptions de I’Eurocode 3.

Evaluation des charges appliquées a la ferme

La ferme principale FM2 reprend ’ensemble des charges transmises par la toiture a travers
les pannes. Les actions prises en compte dans le dimensionnement comprennent les charges
permanentes ainsi que les charges climatiques conformément aux prescriptions du RNVA
2013 et de I’Eurocode 1.

Charges permanentes Les charges permanentes considérées dans 1’étude correspondent :

— au poids propre de la couverture;
— au poids propre des pannes;
— au poids propre de la ferme métallique.

Les charges surfaciques permanentes retenues sont données dans le tableau suivant :

TABLE 4.5 — Charges permanentes appliquées sur la toiture

Elément Valeur  Unité
Couverture 0.17  kN/m?
Poids des pannes 0.158  kN/m?

Poids propre de la ferme 0.164 kN/m?

Le poids propre de la ferme métallique est estimé dans le cadre du pré-dimensionnement
a partir d’'une premiére approximation des sections tubulaires utilisées.

La charge permanente totale devient :
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G = 0.497 kN /m*

Charge de neige Conformément au RNVA 2013, la toiture de la halle principale est
soumise & une charge de neige évaluée en fonction de la zone climatique et de la pente de
toiture.

La charge de neige retenue pour le dimensionnement est :

S =0.73 kN/m’

Cette charge agit verticalement sur les versants de la toiture et sera prise en compte dans
les combinaisons de charges les plus défavorables.

Action du vent sur la toiture La toiture de la ferme est également soumise & des
actions de vent produisant principalement des effets de succion sur les versants inclinés.

Le cas critique retenu correspond & un vent perpendiculaire au pignon.

Le portique étudié appartient a la zone H de la toiture pour laquelle les pressions nettes
obtenues sont :

TABLE 4.6 — Pressions nettes du vent sur la toiture — Zone H

Cas considéré Valeur Unité

Surpression intérieure  —1235.96 N /m?
Dépression intérieure  —521.53 N /m?

Ces pressions correspondent & des effets de soulévement susceptibles d’entrainer une in-
version des efforts dans certaines membrures de la ferme.

Les actions du vent ne sont pas retenues pour le pré-dimensionnement principal des mem-
brures de la ferme, le cas de neige étant plus défavorable vis-a-vis des efforts verticaux
descendants.

Transformation des charges surfaciques en charges linéaires La ferme principale
reprend les charges correspondant & une bande de toiture de largeur égale a ’entraxe entre
fermes :

e=6.00 m

Les charges surfaciques sont alors transformées en charges linéaires appliquées sur la ferme.

Charge linéaire permanente La charge linéaire permanente est donnée par :

qG:GXe
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Application numérique :

qa = 0.497 x 6

gc = 2.982 kN/m

Charge linéaire de neige La charge linéaire due a la neige devient :

gs =S X e
Application numérique :
gs =0.73 x 6
qs = 4.38 kN/m

Combinaisons de charges appliquées a la ferme
Les sollicitations internes dans la ferme principale FM2 sont déterminées a partir des com-

binaisons de charges les plus défavorables conformément aux prescriptions de I’Eurocode

0.

Le pré-dimensionnement principal de la ferme est réalisé sous 'effet des charges verticales
descendantes correspondant au cas de neige dominant, conduisant aux efforts les plus
défavorables dans les membrures principales.

Les charges linéaires précédemment déterminées sont :

gc = 2.982 kN/m

gs = 4.38 kN/m

Combinaison a I’état limite ultime (ELU) La combinaison de calcul correspondant
au cas de neige dominante est donnée par :

qerv = 1.35qc + 1.5¢s

Application numérique :

gerLy = 1.35 X 2.982 4 1.5 x 4.38
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Cette combinaison est utilisée pour la détermination des efforts maximaux dans les mem-
brures de la ferme.

Combinaison a 1’état limite de service (ELS) La combinaison de service utilisée
pour la vérification de la fleche de la ferme est :

qeLs = 4 +4s

Application numérique :

drrLs = 2.982 + 4.38

Cette combinaison sera utilisée ultérieurement pour la vérification des déformations ver-
ticales de la ferme.

Calcul des sollicitations internes

Les sollicitations internes dans la ferme principale FM2 sont déterminées par I'analogie
poutre-treillis. Dans cette approche, la ferme est assimilée a une poutre bi-encastrée sou-
mise & une charge uniformément répartie correspondant a la combinaison de charges a
I’état limite ultime.

Cette méthode permet d’estimer les efforts axiaux développés dans les différentes mem-
brures de la ferme a partir des moments fléchissants et des efforts tranchants globaux.

Réactions d’appuis La ferme étant symétrique et soumise a une charge uniformément
répartie, les réactions verticales aux appuis sont identiques.

La charge totale appliquée sur la ferme est donnée par :

Q =qprv X L

Application numérique :

Q = 10.59 x 31.80

Q = 340.41 kN

Les réactions d’appuis deviennent alors :

RA:RB:%

Application numérique :
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R4 = Rp =170.21 kN

Moments fléchissants La ferme principale est assimilée a une poutre encastrée aux
deux extrémités soumise a une charge uniformément répartie.

Dans ce cas, deux moments fléchissants sont déterminés :

— un moment négatif au niveau des appuis;
— un moment positif en travée.

Le moment maximal aux appuis est donné par :

qeruL?
Mappui = 12
Application numérique :
10.59 x 31.82
Mappui = T

Mppui = 892.62 kN - m

Le moment maximal en travée devient :

L
Mtrave — 4BLU
24
Application numérique :
10. 1.82
M, — 0.59 x 31.8
24

Myrqve = 446.31 kN - m

Efforts dans les membrures principales Les efforts axiaux dans les membrures prin-
cipales sont déterminés a partir de ’analogie poutre-treillis selon la relation :

N ="
h

ou :

— M représente le moment fléchissant appliqué;
— h représente la hauteur de la ferme au droit de la section étudiée.

Compte tenu de la variation de hauteur de la ferme, le cas le plus défavorable correspond
a la zone d’appui ou :
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— le moment négatif est maximal ;
— la hauteur du treillis est minimale.

Cette configuration conduit aux efforts axiaux les plus élevés dans les membrures princi-
pales et sera retenue pour le pré-dimensionnement.

La hauteur minimale retenue est :

L’effort axial maximal dans les membrures principales est alors déterminé a partir du
moment d’appui :

<

N = appui
hmz’n
Application numérique :
892.62
N =
1.50
N = 595.08 kN

Sous 'effet du moment négatif au niveau des appuis :

— la membrure supérieure est sollicitée en traction
— les membrures inférieures travaillent en compression.

Efforts dans les diagonales et montants Les diagonales et montants assurent la
transmission des efforts tranchants entre les membrures principales de la ferme.

L’effort tranchant maximal se développe au niveau des appuis et est égal a :

Vmax - RA

Vinaz = 170.21 kN

L’effort axial dans les diagonales est estimé a partir de 1’équilibre des efforts tranchants
en tenant compte de l'inclinaison des diagonales :

Vmam
N, —
47 Siné
Avec :
0 = 69.5°

Application numérique :

183



Y. Guergour — A. Ghenname Chapitre 4

~170.21
47 §in69.5°
N, = 181.84 kN

Cet effort correspond a l'effort maximal développé dans les diagonales les plus sollicitées
de la ferme et sera utilisé ultérieurement pour leur vérification en compression ou en
traction.

ou 0 représente 1'angle d’inclinaison des diagonales par rapport a 'horizontale.

Pré-dimensionnement et vérification des membrures principales

Les membrures principales de la ferme assurent la reprise des efforts axiaux générés par
les moments fléchissants globaux du portique.

Compte tenu du comportement bi-encastré de la ferme, le cas le plus défavorable corres-
pond a la zone d’appui ot :

— le moment négatif est maximal;
— la hauteur de la ferme est minimale.

Cette configuration conduit aux efforts axiaux les plus élevés dans les membrures princi-
pales.

L’effort normal maximal précédemment déterminé est égal a :

Ngq = 595.08 kN

Sous l'effet du moment négatif au niveau des appuis :

— la membrure supérieure travaille en traction ;
— les deux membrures inférieures travaillent en compression.

L’ensemble des membrures principales est réalisé & partir de tubes circulaires en acier

S275.

Pré-dimensionnement de la membrure supérieure La section nécessaire de la
membrure supérieure sollicitée en traction est déterminée conformément aux prescriptions
de ’Eurocode 3 :

N 1
Areq _ Ed X 000
ty
Application numérique :
595.08 x 1000
Ay = 220> 20

275
Apeq = 2163.93 mm?
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Le profil tubulaire immédiatement supérieur retenu est :

TRON 168 x 4.5

Les caractéristiques géométriques du profil retenu sont :

A = 2311.43 mm?

I =773 % 10° mm*

7 = 57.83 mm

La résistance de calcul en traction devient :

A
Nira = ﬁ
MO
Avec :
Yo = 1.0

Application numérique :

Nira = 1000

Ny ga = 635.64 kN

La condition de résistance devient :

y = Ngq
Nt.Rd
~595.08
= 635.64
n=094<1

La membrure supérieure est donc vérifiée vis-a-vis de la traction.
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Vérification des membrures inférieures Les membrures inférieures sont constituées
de deux tubes circulaires travaillant conjointement en compression.

L’effort de compression est supposé réparti uniformément entre les deux membrures :

N — 595.08
2
N = 297.54 kN

La longueur de flambement retenue correspond a la longueur d’un panneau :

L, =1.00m

Le profil retenu pour les membrures inférieures est également :

TRON 168 x 4.5

L’élancement de calcul devient :

L
A=E
1
Application numérique :
~ 1000
~ 57.83
A=17.29
L’élancement réduit est donné par :
- A
A= —
A1
Avec :
E
)\1 =T —_
fy
A = 86.81
On obtient :
- 17.29
A= —
86.81
A =0.20
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Pour les profils tubulaires circulaires, la courbe de flambement a de I'Eurocode 3 est

retenue :

a=0.21
Le coefficient intermédiaire devient :
1 3 12
¢:§p+a0—0m+A]

Application numérique :

¢ = 0.52

Le coefficient de réduction de flambement devient :

1
X=—""F©V7
o+ — X2
x = 1.00

La résistance de calcul au flambement devient :

A
Ny.pa = XAfy
TM1
Avec :
Yv1 = 1.0

Application numérique :

1.00 x 2311.43 x 275

No,ra = 1000

Nb,Rd = 63564 kN

La condition de vérification devient :

29754
1= 635.64
n=047 <1

Les membrures inférieures sont donc vérifiées vis-a-vis de la compression et du flambement.
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Vérification des diagonales
Les diagonales de la ferme assurent la transmission des efforts tranchants entre les mem-
brures principales.

Sous l'effet des charges verticales descendantes, les diagonales les plus sollicitées travaillent
principalement en compression.

Afin d’assurer 'uniformité des éléments secondaires de la ferme ainsi que la simplification
des assemblages soudés, un profil tubulaire circulaire unique est retenu pour les diagonales
et les montants.

Le profil choisi permet :

— d’uniformiser les sections secondaires de la ferme;

— de faciliter les opérations de fabrication et de montage ;
— de simplifier les assemblages soudés au niveau des nceuds ;
— d’améliorer la rigidité globale du treillis.

Le profil adopté pour les diagonales est un tube circulaire de type :

TRON 101 x 3.6

Les caractéristiques géométriques du profil sont :

A =1101.57 mm?

7 = 34.46 mm

L’effort maximal obtenu précédemment dans les diagonales est :
Ngq = 181.84 kN

Longueur de flambement La diagonale la plus défavorable vis-a-vis du flambement
correspond & la diagonale présentant la plus grande longueur libre, située dans la zone
centrale de la ferme ot la hauteur du treillis est maximale.

La longueur réelle de la diagonale est déterminée a partir des dimensions du panneau
triangulaire en appliquant le théoreme de Pythagore :

Ld: va2—|—h2

Avec :

a=1.00m

h = 3.655 m

Application numérique :
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Lg = V1% 4 3.6552

Compte tenu de la présence des systémes de contreventement et de la configuration tridi-
mensionnelle de la ferme, la longueur de flambement effective est réduite.

La longueur de flambement adoptée pour la vérification est prise égale a :

L, =0.7L4
Application numérique :
L, =0.7x3.79
Ly =2.65m

Elancement réduit L’élancement de la diagonale est donné par

g

A
Application numérique :

2650
" 34.46

A =76.90

L’élancement réduit devient :

Avec :

Ainsi :
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A=0.89

Coefficient de réduction de flambement Pour les profils tubulaires circulaires, la
courbe de flambement adoptée est la courbe a de ’Eurocode 3 :

a=0.21
Le coefficient intermédiaire devient :
1 I 12
¢:§ﬁﬁ02MA—0m+A}

Application numérique :

1
¢:§[L+Qmm89—0m+o&ﬂ

¢ =0.97

Le coefficient de réduction de flambement devient :

1

Application numérique :

1
X 007 + V0072 — 0.802

Y = 0.69

Résistance au flambement La résistance de calcul au flambement est donnée par :

XA,
Ny pa = Y
VM1
Avec :
a1 = 1.0

Application numérique :

0.69 x 1101.57 x 275
1000

Ny ra =

Ny, ra = 209.05 kN
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Vérification La condition de résistance devient :

Ngq < Ny Rra

181.84 < 209.05

La vérification est donc satisfaite.

Les diagonales présentent une résistance suffisante vis-a-vis de la compression et du flam-
bement.

Vérification des montants

Les montants de la ferme assurent la transmission des efforts entre les diagonales et les
membrures principales.

Sous D'effet des charges verticales, les montants sont principalement sollicités en traction.

Le profil adopté est un tube circulaire de type :

TRON 101 x 3.6

Les caractéristiques géométriques du profil sont :

A =1101.57 mm?

L’effort normal maximal retenu dans les montants est estimé & :

Ngq = 89.61 kN

Reésistance en traction La résistance de calcul en traction est donnée par :

A
Nira = Aly

Ynmo

Application numérique :

1101.57 x 275

Nira = 1000

Ny.ga = 302.93 kN

Vérification La condition de résistance devient :
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89.61
= 302,93
n=030<1

La vérification des montants est donc satisfaite.

Vérification de la fléche

La vérification de la fléeche permet de controler la rigidité globale de la ferme principale
sous les charges de service conformément aux prescriptions de I’Eurocode 3.

La ferme est assimilée & une poutre encastrée aux deux extrémités soumise a une charge
uniformément répartie correspondant a la combinaison de service :

drLs = 7.36 kN/m

Fléche admissible Pour les fermes métalliques de toiture, la fléche admissible est gé-
néralement limitée a :

L
fadm — %
Avec :
L=31.80 m
Application numérique :
31.80
fadm - W
fadm = 0.106 m
fadm = 106 mm

Fléche maximale La fléeche maximale d’'une poutre encastrée aux deux extrémités
soumise a une charge uniformément répartie est donnée par :

qers X L*

Jmas = i % B x Iy

Avec :

q =d4gLs = 7.36 kN/m
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E = 210000 MPa

L’inertie équivalente de la ferme est déterminée a partir des inerties propres des mem-
brures principales ainsi que de leur éloignement par rapport a I’axe neutre de la ferme en
appliquant le théoréme de Huygens.

I,=2(I + Adfnf) + (I + Adiup)

ol diny et dg,, représentent les distances entre les centres de gravité des membrures et
I’axe neutre de la ferme.

L’application numérique conduit a :
I, =2.23 x 10" mm*
La fléche maximale devient alors :

7.36 x 31800*
384 x 210000 x 2.23 x 1010

fmax =

fmaz = 4.19 mm

Vérification La condition de rigidité devient :

fma:r; S fadm

4.19 <106

La vérification est donc satisfaite.

La ferme principale présente une rigidité suffisante vis-a-vis des déformations verticales.

TABLE 4.7 — Récapitulatif des profils retenus pour la ferme FM2

Elément Effort maximal Sollicitation Profil retenu Veérification
Membrure supérieure 595.08 kN Traction TRON 168 x 4.5 Vérifiée
Membrures inférieures 297.54 kN Compression TRON 168 x 4.5  Vérifiées
Diagonales 181.84 kN Compression TRON 101 x 3.6  Vérifiées
Montants 89.61 kN Traction TRON 101 x 3.6 Vérifiés

Conclusion partielle

Les différentes vérifications réalisées sur la ferme principale FM2 montrent que les profils
adoptés satisfont les exigences de résistance et de stabilité imposées par I’Eurocode 3.
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Les membrures principales, les diagonales ainsi que les montants présentent des résistances
suffisantes vis-a-vis des efforts de traction, de compression et du flambement.

La vérification de la fleche montre également que la rigidité globale de la ferme reste
conforme aux limites admissibles.

Les sections retenues sont donc validées pour le dimensionnement de la ferme principale.

4.2.5 FEtude du poteau principal P2

Introduction

Le poteau principal P2 constitue I'un des éléments porteurs essentiels du portique principal
de la halle métallique. Il assure la transmission des efforts provenant de la toiture vers
les fondations et participe a la stabilité globale de la structure sous 'action des charges
verticales et horizontales.

Afin de répondre aux exigences de résistance et de rigidité imposées par la géométrie
de I'ouvrage, le poteau est réalisé sous forme d’un treillis tubulaire spatial composé de
trois membrures principales reliées par des diagonales et des traverses secondaires. Cette
disposition permet de développer une inertie importante tout en limitant le poids propre
de la structure.

L’étude qui suit a pour objectif de déterminer les sollicitations appliquées au poteau
principal, de répartir les efforts dans les différentes membrures du treillis et de vérifier les
éléments retenus conformément aux prescriptions de I’'Eurocode 3.

Hypothéses de calcul

Le dimensionnement du poteau principal P2 est réalisé conformément aux prescriptions
de 'Eurocode 3 relatives au calcul des structures métalliques.

Les principales hypothéses adoptées pour cette étude sont les suivantes :

— Nuance d’acier :

S275 (fy, =275 MPa)
— Module d’élasticité :

E = 210000 MPa

— Coefficient de Poisson :

— Masse volumique de ’acier :

p = 7850 kg/m®
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— Hauteur totale du poteau :

H =1875m

— Hauteur de la partie variable :

H,=9.00m

— FEcartement maximal entre axes des membrures :

a=0.87m

Les conditions d’appui retenues pour I’étude sont les suivantes :

— le pied du poteau est considéré encastré dans la fondation ;

— la liaison entre le poteau et la ferme principale est supposée rigide, assurant la
transmission des moments fléchissants du portique;

— les neeuds du treillis sont considérés articulés pour le calcul des efforts dans les
membrures ;

— la section variable adoptée dans la partie inférieure du poteau permet d’augmenter
la rigidité dans la zone la plus sollicitée de 1’élément.

Ces hypotheéses serviront de base a la détermination des sollicitations et aux vérifications
réalisées conformément aux prescriptions de I’Eurocode 3.
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FIGURE 4.5 — Vue générale du poteau principal P2

Détermination des sollicitations

Les sollicitations appliquées au poteau principal P2 résultent du fonctionnement global
du portique métallique. Elles proviennent principalement des réactions transmises par la
ferme principale, des charges permanentes reprises par les lisses de facade ainsi que des
actions horizontales dues au vent.

Le poteau est ainsi soumis & un effort normal de compression, & un effort tranchant
horizontal et & un moment fléchissant transmis par le portique.

Effort normal de compression L’effort normal appliqué au poteau est constitué de
la réaction verticale de la ferme principale, des charges permanentes reprises par les lisses
ainsi que du poids propre du poteau.

La réaction verticale transmise par la ferme principale, déterminée lors de 1’étude du
portique principal, est égale a :
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R;=170.21 kN

Les trois niveaux de lisses transmettent également des charges permanentes au poteau.
L’effort total correspondant vaut :

G; =45.36 kN

Dans le cadre du pré-dimensionnement, le poids propre du poteau est estimé a :

G, =14.72 kN

L’effort normal total appliqué au poteau est alors obtenu par sommation de ces différentes
contributions :

NEd:Rf+Gl+Gp

Application numérique :

Ngq = 170.21 4 45.36 + 14.72

Npg = 230.29 kN

Cet effort est repris principalement par les membrures principales du treillis sous forme
d’efforts de compression.

Effort tranchant horizontal Sous ’action du vent sur les fagades longitudinales, les
lisses transmettent des réactions horizontales aux poteaux. Ces réactions sont appliquées
aux différents niveaux de fixation des lisses et générent un effort tranchant dans le poteau.

Les efforts transmis par les lisses sont :

Rpse = 11.41 EN

Rpss = 10.28 kN

Risys = 8.67 kN

L’effort tranchant total appliqué au poteau est obtenu par la somme de ces réactions :

VEed = Rpsa + Rrss + Rrse
Application numérique :
Vg = 8.67 4+ 10.28 + 11.41
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Vea = 30.36 KN

Cet effort sera utilisé ultérieurement pour le dimensionnement des diagonales du treillis,
chargées d’assurer la transmission des efforts de cisaillement entre les membrures princi-
pales.

Moment fléchissant Le poteau principal est rigidement lié a la ferme de toiture. Cette
disposition assure la continuité du portique et permet la transmission des moments flé-
chissants développés au niveau des nceuds d’assemblage.

L’étude de la ferme principale a conduit & un moment d’appui de calcul égal a :

Ce moment constitue la sollicitation prépondérante pour le dimensionnement des mem-
brures principales du poteau et sera repris sous forme d’efforts axiaux de traction et de
compression dans les différentes membrures du treillis.

Synthése des sollicitations Les sollicitations de calcul retenues pour le dimensionne-
ment du poteau principal P2 sont résumeées ci-dessous :

| Npa = 230.29 kN |

| Ve = 30.36 kN |

| Mpq = 892.62 kN.m|

Ces efforts serviront de base a la détermination des efforts développés dans les membrures
principales ainsi qu’au dimensionnement des diagonales du treillis.

Détermination des efforts dans les membrures principales

Le moment fléchissant appliqué au poteau est repris par les membrures principales du
treillis sous forme d’efforts axiaux de traction et de compression.

Bras de levier interne La section du poteau étant triangulaire équilatérale, le bras de
levier interne correspond a la distance séparant les résultantes de traction et de compres-
sion développées dans les membrures principales.

La hauteur du triangle équilatéral vaut :
V3

h=—a
2

avec
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a = 870 mm

Application numérique :

h:§><870

|h = 753.46 mm|

Le bras de levier interne retenu pour le calcul des efforts est donc :
e = h =753.46 mm

Efforts dus a la flexion L’effort développé par le couple interne est donné par :

Mgy
e

N

avec

Mgy = 892.62 x 10° N.mm

Application numérique :

892,62 x 10°
-~ 753.46

| N =1184.69 kN |

Compte tenu de la géométrie de la section, une membrure reprend l'effort de traction
tandis que les deux autres membrures se partagent 1’effort de compression.

L’effort de compression dans chaque membrure vaut :

- 1184.69

Ny 5

Ny =592.35 kN

Efforts dus a la compression globale L’effort normal total appliqué au poteau est :

Npq = 230.29 kN

En raison de la symétrie de la section, cet effort est réparti uniformément entre les trois
membrures :
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N
No ===
230.29
Ng = 5
Ng =T76.76 kN

Synthése des efforts La combinaison des effets de la flexion et de la compression
conduit aux efforts suivants :

Ny = 1184.69 — 76.76

N; =1107.93 kN

pour la membrure tendue et :

N. = 592.35 + 76.76

N, = 669.11 kN

pour chacune des deux membrures comprimées.

Ces efforts seront retenus pour le pré-dimensionnement et les vérifications des membrures
principales du poteau.

Pré-dimensionnement des membrures principales

Le pré-dimensionnement des membrures principales est réalisé a partir de 'effort de trac-
tion maximal obtenu dans la section précédente.

L’effort de calcul retenu est :

N, = 1107.93 kN

La section minimale théorique nécessaire est déterminée a partir de la condition de résis-
tance a la traction :

R
mwn fy
avec
f, =275 MPa
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Application numérique :

1107.93 x 103

Amin =
275

Apin = 4028.8 mm?

A,pin = 40.29 cm?

Cette valeur représente la section minimale théorique permettant de reprendre 'effort de
traction maximal développé dans les membrures principales du poteau.

Compte tenu du role structural du poteau principal dans la stabilité du portique, ainsi que
des exigences de rigidité et de stabilité imposées par la hauteur importante de 'ouvrage,
les membrures principales sont réalisées a 1’aide de tubes circulaires :

TRON 193.7 x 8

Les caractéristiques géométriques du profil retenu sont résumées dans le tableau suivant.

TABLE 4.8 — Caractéristiques géométriques des membrures principales

Désignation TRON 193.7x8
Diamétre extérieur D 193.7 mm
Epaisseur ¢ 8 mm
Nuance d’acier S275
Aire A 46.7 cm?

La résistance et la stabilité des membrures principales seront vérifiées dans les sections
suivantes conformément aux prescriptions de I’Eurocode 3.

Vérification au flambement

Les membrures comprimées du poteau principal doivent étre vérifiées vis-a-vis du risque
de flambement conformément aux prescriptions de I’Eurocode 3.

L’effort de compression maximal obtenu précédemment est :

N, = 669.11 kN

Le profil retenu pour les membrures principales est :

TRON 193.7 x 8
dont les caractéristiques géométriques sont :
A = 46.67 cm?

201



Y. Guergour — A. Ghenname Chapitre 4

I = 2050 cm*

1= 6.63 cm

Les membrures principales sont maintenues par les diagonales et les traverses du treillis.

La longueur de flambement est donc prise égale a la distance moyenne entre deux nceuds
successifs :

Ly =2.00m

Ly =200 cm

Elancement mécanique L’élancement mécanique de la membrure est donné par :

Ly

A:

Application numérique :

200
6.63

Cette valeur traduit une faible sensibilité de la membrure au phénoméne de flambement.

Elancement réduit Pour acier S275 :

FE
)\1 =T —_
Jy
A1 = 86.8
L’élancement réduit devient :
- A
A= —
At
Application numérique :
- 30.17
86.8
A=0.35
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Coefficient de réduction Pour les profils tubulaires circulaires, la courbe de flambe-
ment a est retenue :

a =021

On obtient :

¢ =05[1+a(XA—02)+ N

Application numérique :

¢ =0.5[1+0.21(0.35 — 0.2) 4 0.35%]

¢ =0.58
Le coefficient de réduction vaut alors :
B 1

Résistance au flambement La résistance de calcul au flambement est donnée par :

XA
Ny ra = £
TMm1
avec :
Yv1 = 1.0

Application numérique :

Nb,Rd = 0.94 x 46.67 x 27.5

Ny rg = 1206.9 kN

Vérification La condition de stabilité s’écrit :

Ne < Ny ra

669.11 < 1206.9
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Le taux de travail correspondant vaut :

" Ny ra
~669.11
= 1206.9

La stabilité des membrures principales vis-a-vis du lambement est donc largement assurée.

Dimensionnement des diagonales

Les diagonales assurent la transmission des efforts tranchants entre les membrures prin-
cipales du poteau et garantissent le fonctionnement du treillis triangulaire.

Détermination des sollicitations L’effort tranchant maximal obtenu précédemment
est :

Vea = 30.36 kN

La géométrie d'une maille du treillis est caractérisée par :

lp =2.00 m

a=08Tm

La longueur de la diagonale vaut :

ld:\/l,%—FaZ

Application numérique :

la = v2.002 4+ 0.872

L’effort axial développé dans la diagonale est obtenu a partir de I’équilibre du panneau :

[
Ny = Vig~
a
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Application numérique :

2.18

Ny = 30.36 x ——
1=3036 x 5=
Ny = 76.07 kN

Pré-dimensionnement La section minimale théorique nécessaire est déterminée a par-

tir de la condition de résistance & la traction :

N,
fy
avec :
fy =275 MPa
Application numérique :
3
A = 76.07 x 10
275

Apin = 276.6 mm?

Apin = 2.77 cm?

Cette valeur représente la section minimale théorique permettant de reprendre 1'effort

axial maximal développé dans les diagonales.

Afin d’assurer une bonne rigidité du treillis et de conserver une homogénéité constructive
avec les autres éléments de la structure, les diagonales sont réalisées a ’aide de tubes

circulaires :

TRON 60 x 5

Les caractéristiques géométriques du profil retenu sont résumées dans le tableau suivant.

TABLE 4.9 — Caractéristiques géométriques des diagonales

Désignation TRON 60x5
Diamétre extérieur D 60 mm
Epaisseur ¢ 5 mm
Nuance d’acier S275
Aire A 8.64 cm?
Moment d’inertie 32.9 cm?
Rayon de giration ¢ 1.95 cm
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Vérification au flambement

Les diagonales comprimées doivent étre vérifiées vis-a-vis du risque de flambement confor-

mément aux prescriptions de 'Eurocode 3.

L’effort de compression maximal retenu est :

Ny =76.07 kN

La longueur de flambement est prise égale a la longueur réelle de la diagonale :

Li=14
Ly =218 cm

Le rayon de giration du profil retenu vaut :

1 =1.95 ecm

Elancement mécanique L’élancement de la diagonale est donné par :

L
=1
1
Application numérique :
218
A=—
1.95

Elancement réduit Pour acier S275 :

FE

)\1 =T —

Jy

A1 = 86.8
L’élancement réduit devient :

- A
A= —
A
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Application numérique :

111.79

\ =
86.8

A =129

Coefficient de réduction Pour les profils tubulaires circulaires, la courbe de flambe-
ment a est retenue :

a=0.21

On obtient :

¢ =05[1+a(l—02)+ N

Application numérique :

¢ =0.5[1+0.21(1.29 — 0.2) 4 1.29%]

¢ =145
Le coefficient de réduction vaut :

1
eiVE-x

Résistance au flambement La résistance de calcul au flambement est donnée par :

XAf
Ny pa = Y
YM1
avec :
Y = 1.0

Application numérique :

Ny ra = 0.49 x 8.64 x 27.5

Nyra = 116.4 kN
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Vérification La condition de stabilité s’écrit :

Ng < Ny Rra

76.07 < 116.4

Le taux de travail correspondant vaut :

1 Ny ra

. 76.07
"= 1164
n = 65.4%

La stabilité des diagonales vis-a-vis du flambement est donc assurée.

4.2.6 Conclusion

Les vérifications réalisées montrent que les profils retenus pour les membrures principales
et les diagonales du poteau principal satisfont aux conditions de résistance et de stabilité
imposées par I’Eurocode 3.

Le profil TRON 193.7x8 retenu pour les membrures principales assure la reprise des efforts
de traction et de compression développés sous l'effet des sollicitations du portique, tandis
que le profil TRON 60x5 adopté pour les diagonales permet de transmettre efficacement
les efforts tranchants au sein du treillis.

Les sections retenues garantissent ainsi un comportement satisfaisant du poteau principal
vis-a-vis des exigences de résistance et de stabilité requises pour I'ouvrage.

4.3 Etude du portique administratif

Apreés I’étude du portique principal de la halle ainsi que des différents éléments secondaires,
I’analyse structurale est étendue au portique administratif assurant la reprise des charges
des niveaux intermédiaires et de la toiture administrative.

Contrairement au portique principal, dont le systéme porteur est constitué principale-
ment d’une ferme métallique de grande portée, le portique administratif correspond a une
structure métallique multiétagée composée de poteaux rigides, de traverses de plancher
et de traverses de toiture travaillant conjointement comme un systéme portique global.

L’étude de cette partie est réalisée conformément aux prescriptions des Eurocodes, prin-
cipalement :
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— I’Eurocode 0 pour les combinaisons d’actions;

— I’Eurocode 1 pour I’évaluation des charges ;

— I’Eurocode 3 pour le dimensionnement des éléments métalliques ;
— I’Eurocode 4 pour les planchers collaborants.

Le portique administratif étudié correspond aux axes :

(3, 4, 5, 6, 7, 8)

La structure comporte trois niveaux principaux ainsi qu’une toiture inclinée métallique.

Les niveaux étudiés sont situés aux altitudes suivantes :

+5,85m

+10,65m

+15,45m

et la toiture principale & :

+20,25m

Le systéme structural adopté est constitué :

— de poteaux métalliques continus en profilés HEA ;

— de traverses horizontales assurant la reprise des planchers;

— de traverses inclinées de toiture;

— de contreventements verticaux assurant la stabilité globale de la structure.

Les assemblages poutre—poteau sont considérés rigides, conduisant a un comportement
global de portique encastré.

Les planchers intermédiaires sont réalisés a 1’aide d’un systéme collaborant acier—béton
précédemment étudié, composé d'un bac acier collaborant Cofrastra 40 associé a une dalle
en béton armé.

Les charges appliquées sur les traverses proviennent principalement :

— des charges permanentes des planchers;

— des charges d’exploitation ;

— des charges permanentes de toiture;

— des actions climatiques de neige et de vent.

L’étude du portique administratif comprend :

— I’évaluation des charges appliquées;

— la détermination des sollicitations internes;

— le pré-dimensionnement des traverses et des poteaux;

— les vérifications de résistance et de stabilité conformément aux exigences de I’'Eu-
rocode 3.
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4.3.1 Hypothéses générales de calcul

L’étude du portique administratif est réalisée conformément aux prescriptions des Eu-
rocodes applicables aux structures métalliques. Les planchers collaborants utilisés dans

les niveaux intermédiaires ont été étudiés séparément conformément aux prescriptions de
I’Eurocode 4.

Le comportement global de la structure est assimilé a celui d’'un portique métallique
multiétagé a assemblages rigides.

Les principales hypothéses adoptées pour I’étude sont les suivantes :

— les assemblages poutre—poteau sont considérés rigides ;

— les pieds de poteaux sont supposés encastrés a la base;

— les traverses de plancher et les traverses de toiture sont réalisées a partir de profilés
laminés de type HEA ;

— les planchers intermédiaires sont constitués d’un systéme collaborant acier—béton
précédemment étudié ;

— Les poutres principales du portique administratif ne participent pas au comporte-
ment mixte du plancher collaborant et sont étudiées comme des poutres métalliques
conformément aux prescriptions de I’Eurocode 3.

— les charges verticales sont transmises aux traverses puis reprises par les poteaux
du portique;

— les effets du second ordre sont négligés dans le cadre du pré-dimensionnement ;

— la stabilité globale de la structure est assurée par des systémes de contreventement
verticaux disposés entre certains axes du batiment ;

— les lisses ainsi que les planchers intermédiaires assurent un maintien latéral partiel
des poteaux;

— I’acier utilisé pour I’ensemble de la structure est un acier de nuance S275;

— les vérifications sont réalisées conformément aux états limites ultimes et aux états
limites de service.

Les propriétés mécaniques de I'acier S275 utilisées dans les calculs sont :

f, =275 MPa

E = 210000 M Pa

La toiture du portique administratif présente une pente égale a :

a =8, 31°

correspondant & :

P =14,61%

Les charges climatiques appliquées sur la toiture sont reprises a partir de I’étude précé-
demment réalisée pour le portique principal.
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4.3.2 Caractéristiques géométriques du portique administratif

Le portique administratif étudié correspond & une structure métallique multiétagée im-
plantée entre les axes :

(37 47 57 67 77 8)
La structure est composée de poteaux métalliques continus, de traverses horizontales de

plancher ainsi que de traverses inclinées de toiture assurant la reprise des charges verticales
et horizontales appliquées au batiment.

pe1d61% =

sl

+15450
e

--------------

Traverse (T9)

+10650
o

--------------

Traverse (T9)

Poteaux (P3,2,2x,1)

45850

LA A S S N S S S S S B
Traverse (T9)

+0.000
s

30800

-Axes (3,4, 5, 6,7, 8)-

FIGURE 4.6 — Caractéristiques géométriques du portique administratif

Configuration générale

Le portique comporte :

— trois niveaux intermédiaires ;

— une toiture métallique inclinée ;

— des systémes de contreventement verticaux assurant la stabilité longitudinale ;
— des assemblages rigides entre traverses et poteaux.

Les traverses de plancher assurent la reprise des charges issues des planchers collaborants
tandis que les traverses de toiture reprennent les charges de couverture ainsi que les actions
climatiques.

Dimensions principales

Les principales caractéristiques géométriques du portique administratif sont résumées dans
le tableau suivant.
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TABLE 4.10 — Caractéristiques géométriques du portique administratif

Paramétre Valeur Unité
Entraxe entre portiques 6,00 m
Portée des travées 6,00 m
Nombre de niveaux 3 -
Altitude du niveau 1 +5,85 m
Altitude du niveau 2 +10,65 m
Altitude du niveau 3 +15,45 m
Altitude de la toiture +20,25 m
Pente de toiture 14,61 %
Angle de toiture 8,31 °

Systéme de contreventement

La stabilité globale du portique administratif est assurée par des systémes de contreven-
tement verticaux disposés entre certains axes du batiment.

Les contreventements adoptés permettent :

— d’assurer la stabilité longitudinale de la structure;
— de limiter les déplacements horizontaux ;

— de réduire les longueurs de flambement des poteaux;
— d’améliorer la rigidité globale du portique.

Les lisses et les traverses intermédiaires participent également au maintien latéral des
éléments verticaux.

Profilés envisagés

Dans le cadre du pré-dimensionnement, les traverses de plancher, les traverses de toiture
ainsi que les poteaux principaux seront réalisés a 'aide de profilés laminés de type HEA.

Le choix définitif des sections sera effectué ultérieurement & partir des sollicitations in-
ternes obtenues et des vérifications de résistance et de stabilité conformément aux pres-
criptions de I’Eurocode 3.

4.3.3 Evaluation des charges appliquées

L’évaluation des charges appliquées au portique administratif est réalisée conformément
aux prescriptions des Eurocodes. Les charges considérées dans cette étude comprennent les
charges permanentes, les charges d’exploitation ainsi que les actions climatiques appliquées
sur la toiture.

Les charges surfaciques sont ensuite transformées en charges linéaires afin de déterminer
les sollicitations appliquées sur les traverses du portique.
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Charges des planchers intermédiaires

Les planchers intermédiaires du portique administratif sont réalisés a ’aide d’un systéme
collaborant acier—béton précédemment étudié.

Les charges permanentes retenues comprennent :

— le poids propre du bac acier collaborant ;
— le poids propre de la dalle en béton armé;
— le poids propre des solives secondaires ;
— les charges de revétement.

La charge permanente totale du plancher collaborant est prise égale a :

G = 4,55kN/m?

La surcharge d’exploitation adoptée pour les niveaux administratifs est :

Q =5,00kN/m?

Les traverses principales reprennent une largeur tributaire égale a ’entraxe entre por-
tiques :

e=6,00m

Les charges surfaciques sont alors transformées en charges linéaires appliquées sur les
traverses principales.

Charge permanente linéaire
g =G xe

g = 4,55 x 6,00

4G = 27,30 kN/m

Charge d’exploitation linéaire

gQ=Q xe

4o = 5,00 x 6,00

qo = 30,00 kN/m
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Charges appliquées sur la toiture

Les charges de toiture sont reprises a partir de I'étude précédemment réalisée pour le
portique principal.

Charges permanentes de toiture La charge permanente totale de toiture comprenant
la couverture, les éléments secondaires ainsi que les accessoires de fixation est prise égale
a:

Gy = 0,497 kN/m?

Charge de neige Conformément aux prescriptions de I’Eurocode 1, la charge de neige
retenue pour la toiture est :

S =0,73kN/m’

Charge de vent Les actions du vent appliquées sur le portique administratif sont
reprises a partir de I’étude aérodynamique réalisée pour le portique principal.

Les pressions du vent sont appliquées sur les traverses de toiture ainsi que sur les poteaux
conformément aux cas de chargement les plus défavorables.

Synthése des charges appliquées

Les charges linéaires appliquées sur les traverses principales du portique administratif sont
résumées dans le tableau suivant.

TABLE 4.11 — Synthése des charges appliquées sur les traverses principales

Type de charge Valeur  Unité
Charge permanente plancher ¢ 27,30  kN/m
Charge d’exploitation qg 30,00 kN/m
Charge permanente toiture G 0,497 kN /m?
Charge de neige S 0,73  kN/m?

4.3.4 Etude des poutres principales de plancher

Les poutres principales de plancher constituent les éléments porteurs principaux du por-
tique administratif. Elles assurent la reprise des charges provenant des planchers collabo-
rants ainsi que leur transmission vers les poteaux principaux de la structure.

Contrairement aux solives secondaires précédemment étudiées dans le cadre du plancher
collaborant, les poutres principales sont étudiées comme des poutres métalliques confor-
mément aux prescriptions de I’Eurocode 3.
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Le comportement mixte acier—béton n’est pas pris en compte pour ces éléments. Les
poutres principales reprennent les charges du plancher collaborant sous forme de charges
linéaires équivalentes transmises par les solives secondaires.

Description de 1’élément

Les poutres principales étudiées correspondent aux traverses horizontales principales du
portique administratif assurant la reprise des planchers intermédiaires.

Ces éléments sont réalisés a partir de profilés laminés de type HEA en acier S275.

Les poutres principales présentent une portée importante et sont reliées rigidement aux
poteaux du portique par des assemblages boulonnés renforcés par platines et raidisseurs.

Les principales caractéristiques géométriques des poutres étudiées sont résumées dans le
tableau suivant.

TABLE 4.12 — Caractéristiques géométriques des poutres principales

Parametre Valeur Unité
Type de profilé HEA —
Nuance d’acier S275 -
Portée de la poutre 15,40 m
Entraxe entre portiques 6,00 m
Type d’assemblage Rigide -
Type de chargement Uniformément réparti -
T

/

FIGURE 4.7 — Assemblage rigide poutre—poteau des poutres principales
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Hypothéses de calcul

Les hypotheéses suivantes sont retenues pour le pré-dimensionnement analytique des poutres
principales :

— les poutres principales sont modélisées comme des poutres bi-encastrées ;

— les assemblages poutre—poteau sont considérés rigides ;

— les charges sont supposées uniformément réparties sur toute la portée;

— les charges du plancher collaborant sont transmises aux poutres principales sous
forme de charges linéaires équivalentes ;

— le comportement mixte acier-béton n’est pas pris en compte dans le calcul des
poutres principales ;

— les vérifications sont réalisées conformément aux prescriptions de I’Eurocode 3;

— le maintien latéral des semelles comprimées est assuré par les solives secondaires
ainsi que par le plancher collaborant.

L’hypothése de rigidité des assemblages est justifiée par la présence :

— de platines d’assemblage de grande hauteur ;

— de raidisseurs de continuité;

— d’un assemblage boulonné renforcé ;

— d’une forte rigidité locale des nceuds poutre—poteau.

Dans le cadre du pré-dimensionnement analytique, les sollicitations internes sont déter-
minées a l'aide des relations classiques de la résistance des matériaux pour une poutre
bi-encastrée soumise a une charge uniformément répartie.

Le dimensionnement détaillé des assemblages poutre—poteau sera présenté dans le chapitre
consacré aux assemblages métalliques.

Ces dispositions constructives permettent de limiter les rotations aux appuis et d’améliorer
la rigidité globale du portique administratif. Le comportement réel du nceud se rapproche
ainsi d’un encastrement semi-rigide a rigide.

i} i} i} i} i} i} i} i} i} i} a i} i} i} mnm
! Traverse (T9) L
\ 15.4000

FIGURE 4.8 — Schéma statique simplifié de la poutre principale

Evaluation des charges appliquées

Les poutres principales reprennent les charges issues des planchers collaborants situés
entre deux portiques successifs.

Les charges appliquées comprennent :

216



Y. Guergour — A. Ghenname Chapitre 4

— les charges permanentes du plancher collaborant ;
— les charges d’exploitation ;
— le poids propre de la poutre principale.

Charges permanentes du plancher La charge permanente surfacique précédemment
déterminée pour le plancher collaborant est :

G = 4,55 kN/m?

Les poutres principales reprennent une largeur tributaire égale & ’entraxe entre portiques :

e=06,00m

La charge permanente linéaire appliquée sur la poutre principale devient :
g =G xe

gc = 4,55 x 6,00

e = 27,30 kN/m

Charges d’exploitation La surcharge d’exploitation adoptée pour les niveaux admi-
nistratifs est :

Q = 5,00 kN/m?

La charge linéaire correspondante est :
Q=Qxe
qo = 5,00 x 6,00
qo = 30,00 kN/m

Poids propre de la poutre principale Le poids propre du profilé principal sera ajouté
apres le pré-dimensionnement de la section retenue.

217



Y. Guergour — A. Ghenname Chapitre 4

Combinaisons de charges

Combinaison a I’état limite ultime La combinaison fondamentale utilisée pour le
dimensionnement des poutres principales est :

qerv = 1,35qa + 1,50 qq

D’ou :

qerv = 1,35 x 27,30 4+ 1,50 x 30,00

dELU — 81, 86 kN/m

Combinaison a I’état limite de service La combinaison rare utilisée pour la vérifi-
cation des déformations est :

qeLs = qa + 499

qrrLs = 27,30 + 30,00

qdELs = 57, 30 /{;N/m

Détermination des sollicitations

Les poutres principales sont modélisées comme des poutres bi-encastrées soumises a une
charge uniformément répartie.

Les sollicitations maximales sont déterminées a partir des relations classiques de la résis-
tance des matériaux.

Moment positif en travée Le moment maximal positif en travée est donné par :

qL?
Mrcwe = a5
! 24
Avec :
q =dJ4drru = 81,86kN/m
L =15,40m
D’ou :
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81,86 x 15,402

Mtrave =
24

Mrave = 808,6 kN.m

Moment négatif aux appuis Le moment maximal aux appuis est :

qL?
Mappui - 6
81,86 x 15, 402
12

Mappui =

Moppui = 1617, 2kN.m

—1617.2kN.m —1617.2kN.m

r=0 021D Lj2 0.79L L

+808.6 kN.m

L =1540m

FIGURE 4.9 — Diagramme du moment fléchissant de la poutre principale bi-encastrée

Effort tranchant maximal L’effort tranchant maximal aux appuis est donné par :

L
Vea = %
81,86 x 15,40
VEa =
2
Veq = 630,3 kN
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+630.3 kN

—630.3 kN

L =1540m

FIGURE 4.10 — Diagramme de 'effort tranchant de la poutre principale bi-encastrée

Pré-dimensionnement de la poutre principale

La section est déterminée conformément aux prescriptions de I’Eurocode 3 en considérant
une résistance en flexion simple.

Module de flexion requis Le module plastique minimal nécessaire est déterminé par
la relation :

MEgq
Ty

Le pré-dimensionnement de la section courante de la poutre principale est réalisé a partir
du moment positif maximal en travée.

Wreq -

Les moments négatifs développés au niveau des appuis sont repris localement par les
assemblages rigides renforcés avec des raidisseurs.

Le dimensionnement détaillé des assemblages fera 1'objet d’'une étude spécifique dans le
chapitre consacré aux assemblages.

Mpgq = 808.6 kN.m

Soit :
Mg, = 808.6 x 10° N.mm
Avec :
fy =275 MPa
On obtient :
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808.6 x 10°

Wre =
1 275

Wieq = 2.94 x 106 mm?

Le profilé retenu devra donc présenter un module plastique supérieur a cette valeur.

Choix préliminaire du profilé Les moments négatifs développés au niveau des appuis
sont repris localement par les assemblages rigides renforcés de type PL4, constitués de
platines boulonnées de grande hauteur associées a des raidisseurs de continuité.

Le module plastique minimal requis pour la section courante de la poutre est :

Wieq = 2,94 x 10°mm?®

Une comparaison avec les caractéristiques des profilés laminés HEA disponibles montre
que :

W, (HEA450) = 3216 x 10° mm?®

W, (HEA500) = 3949 x 10° mm?®

Le profilée HEA450 satisfait la condition de résistance en flexion. Toutefois, afin d’améliorer
la rigidité globale de la poutre et de limiter les déformations sous charges de service, le
profilé suivant est retenu pour la suite de I’étude :

Le choix définitif sera validé apres les vérifications relatives :

— a la résistance en flexion ;

— & la résistance au cisaillement ;
— & la limitation des fleches ;

— a la stabilité au déversement.

Vérification de la fléche

La vérification des déformations est réalisée a 1’état limite de service conformément aux
prescriptions de I’Eurocode 3.

La poutre principale est assimilée & une poutre bi-encastrée soumise & une charge unifor-
mément répartie.
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Fléche admissible Pour les poutres principales supportant des planchers, la limitation
de fleche retenue est :

L
fadm — ﬁ
Avec :
L =15,40m = 15400 mm
D’ou :
B 15400
adm — 300

fadm = 5173mm

Charge de service La combinaison rare utilisée pour la vérification des déformations
est :

qdeELs = 57, 30 kN/m

Soit :
dELS — 57, 30 N/mm

Caractéristiques du profilé retenu Le profilé adopté pour la poutre principale est :

Les caractéristiques mécaniques utilisées sont :

I, = 103700 x 10* mm*

E = 210000 M Pa

Fléche maximale Pour une poutre bi-encastrée soumise & une charge uniformément
répartie, la fleche maximale est donnée par :

qL*

Jmex = 30T

Avec :
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q = 57,30 N/mm

L = 15400 mm

E = 210000 M Pa

= 103700 x 10* mm?*
D’ou :

57,30 x 15400%
384 x 210000 x 103700 x 10*

fma;t =

frmaz = 38, 7mm

Vérification La condition de vérification devient :

fma,a: 38)7
=—=0,75
faam 51,3 ’
fmam S fadm

La fléche de la poutre principale est donc vérifiée a 1’état limite de service.

Vérification de la résistance en flexion

La vérification de la résistance en flexion est réalisée conformément aux prescriptions de
I’Eurocode 3.

La condition de résistance s’écrit :

Mpq < Mpg
avec :
Woin X
Mpy = ply fy
Mo

Pour le profilé retenu HEA500 :

Wiy = 3949 x 10° mm®

f, =275 MPa
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Yo = 1,0

La résistance plastique en flexion devient :

3949 x 103 x 275
106

Mpq =

Mpy = 1085,9kN.m

Le moment maximal positif en travée obtenu précédemment est :

Mpgq = 808,6 kEN.m

La condition de vérification devient :

M 808, 6
Ed _ ) _ 0’ 74
Mps  1085,9
Mpq < Mpg

La résistance en flexion de la poutre principale est donc vérifiée.

Vérification a ’effort tranchant

La résistance plastique au cisaillement est déterminée conformément & I’Eurocode 3 par :

S
pLftd \/§>< YMo

Pour le profilée HEA500 :

A, = hy X ty,
Avec :

h,, = 468 mm

tyw = 11 mm
D’ou :

A, =468 x 11

A, = 5148 mm?
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La résistance plastique au cisaillement devient :

5148 x 275
Vil.rd = T

Voira = 817, 1kN

L’effort tranchant maximal obtenu précédemment est :

Viq = 630,3 kN
La condition de vérification devient :
VEa _ 630, 3 0,77
Vor,ra 8171
Ved < Voird

La résistance au cisaillement de la poutre principale est donc vérifiée.

Interaction flexion — effort tranchant
Conformément aux prescriptions de I’Eurocode 3, l'influence de l'effort tranchant sur la

résistance en flexion doit étre prise en compte lorsque 'effort tranchant appliqué dépasse
la moitié de l'effort tranchant plastique résistant.

Deux cas sont alors distingués :

Vea < 0,5V Ra

Dans ce cas, I'influence de I'effort tranchant sur la résistance en flexion peut étre négligée
et la condition de vérification reste :

Mpgq < Mpg

Lorsque :

0,5 Voird < Ved < Vi Rra

la résistance en flexion doit étre réduite et la condition devient :

Mgq < My Rrq

ou :

— Mpgq - moment résistant plastique de la section ;
— My rq : moment résistant réduit sous l'effet du cisaillement.
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Vérification de la condition Les valeurs obtenues précédemment sont :

Vea = 630,3 EN

Voika = 817, 1kN

D’ou :

0,5V, pa = 0,5 x 817,1 = 408,6 kN

On obtient alors :

408,6 < Vgqg = 630,3 < 817,1
Le moment positif maximal est atteint au voisinage du milieu de travée, tandis que 'effort
tranchant maximal est localisé au niveau des appuis.

Les valeurs maximales de flexion et de cisaillement ne sont donc pas simultanément at-
teintes dans une méme section de la poutre.

L’interaction flexion — effort tranchant reste ainsi limitée dans le cas étudié.

La réduction de résistance obtenue reste liée & 'hypothése d'une section simple non rigi-
difiée.

Dans le cas présent, la zone d’appui de la poutre principale est renforcée par :

— une platine rigide de grande hauteur;
— des raidisseurs de continuité ;
— un assemblage boulonné renforcé.

Ces dispositions constructives permettent d’améliorer la transmission locale des efforts et
de limiter les concentrations de contraintes au niveau de I’ame de la poutre.

L’interaction flexion — effort tranchant reste donc acceptable dans le cadre du pré-dimensionnement
analytique adopté pour le portique administratif.

Vérification de la stabilité au déversement

Les poutres principales du portique administratif présentent une portée importante et
sont sollicitées principalement en flexion suivant leur axe fort.

Conformément aux prescriptions de I’Eurocode 3, une vérification de la stabilité latérale
au déversement doit étre réalisée afin de s’assurer de la stabilité de la semelle comprimée.

Conditions de maintien latéral Dans le cas présent, les semelles comprimées des
poutres principales sont maintenues latéralement par :

— les solives secondaires du plancher ;
— le plancher collaborant ;
— les liaisons transversales assurées entre les éléments du plancher.
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Ces dispositions constructives permettent de réduire significativement le risque de déver-
sement des poutres principales.

Longueur de déversement Le maintien latéral assuré par les solives secondaires per-
met de considérer une longueur de déversement réduite correspondant a l'entraxe des
éléments secondaires.

La longueur de déversement retenue est :
Ly, =1,00m

Elancement latéral réduit Compte tenu :

— de la forte inertie du profilée HEA500;
— de la faible longueur de déversement ;
— du maintien continu assuré par le plancher collaborant ;

I’élancement latéral de la poutre reste faible.

La réduction de résistance liée au phénomeéne de déversement peut donc étre considérée
comme négligeable dans le cadre du pré-dimensionnement analytique.

Vérification La stabilité latérale des poutres principales est assurée grace au maintien
permanent des semelles comprimées par le systéme de plancher collaborant.

Le risque de déversement des poutres principales est donc considéré comme maitrisé
conformément aux prescriptions de I’'Eurocode 3.
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FIGURE 4.11 — Maintien latéral des poutres principales par le plancher collaborant

Conclusion

Les différentes vérifications réalisées conformément aux prescriptions de I’'Eurocode 3
montrent que le profile HEA500 retenu satisfait les conditions de résistance et de rigi-
dité imposées pour les poutres principales du portique administratif.

Le maintien latéral assuré par le plancher collaborant permet également de limiter effica-
cement le risque de déversement des semelles comprimées.

Le profilé HEA500 est donc retenu pour la suite de I’'étude du portique administratif.

4.3.5 Etude des traverses toiture

Les traverses toiture constituent les éléments porteurs principaux assurant la transmission
des charges de couverture vers les poteaux du portique administratif. Elles supportent les
pannes de toiture ainsi que les différentes actions gravitaires appliquées sur le versant de
toiture.

Ces ¢éléments participent directement a la rigidité globale de la structure et assurent la re-
prise des charges permanentes ainsi que des charges climatiques agissant sur la couverture
métallique.

L’étude présentée dans cette partie concerne la traverse courante située entre les axes 3 et
8 du portique administratif, considérée comme représentative du comportement structural
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des traverses de toiture de 'ouvrage.

Les traverses sont réalisées en profils laminés en acier S275 et reliées rigidement aux
poteaux métalliques par des assemblages boulonnés renforcés.

Le dimensionnement est effectué conformément aux prescriptions des Eurocodes, princi-
palement I’Eurocode 1 pour I’évaluation des actions et I’'Eurocode 3 pour les vérifications
de résistance et de stabilité des éléments métalliques.

L’étude comprend :

— I’évaluation des charges appliquées;

— le pré-dimensionnement de la traverse ;

— la détermination des sollicitations internes;

— les vérifications de résistance et de rigidité;

— la vérification de la stabilité vis-a-vis du déversement.

Description de I’élément

L’étude porte sur la traverse courante de toiture située entre les axes 3 et 8 du por-
tique administratif. Cette traverse est considérée comme représentative du comportement
structural de I’ensemble des traverses principales de toiture de 'ouvrage.

Les traverses toiture assurent le support des pannes métalliques ainsi que la transmission
des charges de couverture vers les poteaux principaux du portique.

Ces éléments sont disposés suivant la pente de la toiture et travaillent principalement en
flexion sous l'effet des charges gravitaires appliquées sur la couverture métallique.

Les traverses sont réalisées a partir de profilés laminés en acier S275 et reliées rigidement
aux poteaux métalliques par des assemblages boulonnés renforcés.

La figure suivante présente la traverse étudiée ainsi que sa position dans le portique
administratif.

Trave rse toity re —

15.4000

-Axes (3,4, 5, 6, 7, 8)-

FIGURE 4.12 — Traverse toiture étudiée entre les axes 3 et 8

Les principales caractéristiques géométriques de la traverse étudiée sont données dans le
tableau suivant.
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TABLE 4.13 — Caractéristiques géométriques de la traverse toiture

Parameétre Valeur Unité
Nuance d’acier S275 -
Portée horizontale entre axes 15,40 m
Pente de toiture 14,61 %
Angle de toiture 8,31 ©
Portée inclinée réelle 15,56 m
Entraxe entre portiques 6,00 m
Entraxe des pannes 1,01 m
Type d’assemblage Rigide -

La portée réelle de la traverse est déterminée en tenant compte de l'inclinaison de la
toiture :

avec

L, = 15,40m

a=8,31°
D’ou :

15,40
~ cos(8,31°)

L=1556m

Hypothéses de calcul

Les traverses toiture sont reliées rigidement aux poteaux du portique administratif par
des assemblages boulonnés renforcés.

Les dispositions constructives adoptées au niveau des nceuds comprennent :

— des platines d’assemblage rigides ;

— des boulons disposés sur plusieurs rangées ;
— des raidisseurs de continuité ;

— des éléments de rigidification locale.

Ces dispositions permettent d’assurer une rigidité rotationnelle importante au niveau des
assemblages poutre—poteau.

Le comportement réel du nceud se rapproche ainsi d’un encastrement semi-rigide a rigide.
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Dans le cadre du pré-dimensionnement analytique, les traverses toiture sont assimilées a
des poutres bi-encastrées soumises a des charges uniformément réparties.

Les sollicitations internes sont déterminées & 1’aide des relations classiques de la résistance
des matériaux pour une poutre bi-encastrée.

Le dimensionnement des traverses toiture est réalisé a partir de la combinaison de charges
la plus défavorable & 1’état limite ultime, dominée dans le cas présent par l'action de la
neige.

La surcharge de maintenance n’est pas retenue comme action dimensionnante pour les
traverses principales de toiture. Le dimensionnement est ainsi effectué sous la combinaison
incluant la surcharge extréme de neige, plus défavorable dans le cas étudié.

Le dimensionnement détaillé des assemblages poutre—poteau sera présenté dans le chapitre
consacré aux assemblages métalliques.

Evaluation des charges appliquées

Les traverses toiture supportent les charges transmises par les pannes métalliques ainsi
que les différentes actions appliquées sur la couverture métallique.

Les charges prises en compte dans le dimensionnement comprennent :

— les charges permanentes ;
— les charges climatiques;;
— le poids propre estimé de la traverse métallique.

Les charges surfaciques sont transformées en charges linéaires appliquées sur la traverse
a ’aide de I'entraxe des pannes.

Charges permanentes Les charges permanentes considérées dans 1’étude comprennent :

— le poids propre de la couverture;

— le poids propre des pannes métalliques ;

— les accessoires de toiture;

— le poids propre estimé de la traverse métallique.

Les charges permanentes surfaciques retenues sont données dans le tableau suivant.

TABLE 4.14 — Charges permanentes appliquées sur la toiture

Elément Valeur  Unité
Couverture 0.17  kN/m?
Poids des pannes 0.15  kN/m?
Accessoires de toiture 0.05  kN/m?
Poids propre estimé de la traverse ~ 0.10 kN /m?
Total 0.47  kN/m?

Le poids propre de la traverse métallique est estimé dans le cadre du pré-dimensionnement
a partir des valeurs usuelles de la littérature pour les traverses métalliques de toiture.
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Charges variables Les charges variables appliquées sur les traverses toiture corres-
pondent principalement aux actions climatiques agissant sur la couverture métallique.

Dans le cas présent, le dimensionnement des traverses principales est réalisé sous ’action
de la neige, considérée comme 'action variable prépondérante.

La surcharge de maintenance n’est pas retenue comme action dimensionnante pour les
traverses principales de toiture. Cette action est généralement prise en compte pour le
dimensionnement des pannes métalliques.

Conformément aux prescriptions du RNV99 modifié 2013, la charge de neige normale sur

toiture est :

S, = 0.73 kN/m?

Le pré-dimensionnement des traverses est effectué en considérant la surcharge extréme de
neige donnée par :

Application numérique :

5
Se=2-x0.73
3><

S, =1.22 kN/m?

Transformation des charges surfaciques en charges linéaires Les traverses toiture
reprennent les charges correspondant a une bande de toiture de largeur égale a ’entraxe
entre portiques :

e, =6m
Charge linéaire permanente La charge linéaire permanente devient :

gc =G X ey

Application numérique :

4o = 0.47 x 6

qg — 2,82 k;N/m
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Charge linéaire de neige La charge linéaire de neige devient :

qS:SeXep

Application numérique :

gs = 122 %6

gs = 7,32 k:N/m

Combinaisons de charges

Les sollicitations internes dans les traverses toiture sont déterminées a partir des combi-
naisons de charges les plus défavorables conformément aux prescriptions de I’Eurocode
0.

Combinaison a I’état limite ultime (ELU) Dans le cas présent, la combinaison de
dimensionnement est établie en considérant la surcharge extréme de neige. Cette action
exceptionnelle étant déja majorée, aucun coefficient supplémentaire n’est appliqué a la
charge de neige.

qerv = 1.35qc + qs

Application numérique :

gerv = 1,35 x 2,28 47,32

dqELU = 11, 13 kN/m

Combinaison a l’état limite de service (ELS) La combinaison de service utilisée
pour la vérification de la fleche est :

qeLs = 4 +4s

Application numérique :

deLs = 2a 28 + 77 32

dELS — 9,60 kN/m

Les effets du vent ne constituent pas le cas de charge dimensionnant pour les traverses
toiture dans le cas étudié. Les sollicitations les plus défavorables sont obtenues sous I’action
des charges gravitaires combinées a la surcharge extréme de neige.

Les actions du vent sont principalement prises en compte dans 1’étude de la stabilité
globale du portique et des systémes de contreventement.
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Calcul des sollicitations

Les sollicitations internes dans la traverse toiture sont déterminées a partir des relations
classiques de la résistance des matériaux en assimilant la traverse a une poutre bi-encastrée
soumise a une charge uniformément répartie.

Le chargement retenu correspond a la combinaison de dimensionnement la plus défavo-
rable dominée par la surcharge extréme de neige :

dELUu = 11.13 /{:N/m

La portée horizontale entre axes des poteaux est égale & :

L =1540 m

La figure suivante présente le schéma statique adopté pour le calcul des sollicitations
internes.

drpLu — 11.13 k:N/m

My

Ry =85.70 k:NT
Mp

T B =85.7T0kN

L, = 15.40m
L =1556m

FIGURE 4.13 — Schéma statique adopté pour la traverse toiture

Réactions d’appuis La traverse étant symétrique et soumise a une charge uniformé-
ment répartie, les réactions verticales aux appuis sont identiques.

La charge totale appliquée sur la traverse est donnée par :

Q =qprv X L

Application numérique :

Q = 11.13 x 15.40

Q = 171.40 kN

Les réactions d’appuis deviennent alors :
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Rjs=Rp = %
Application numérique :
171.40
Ra=Rp = 5

Ry = Rp =8570 kN

Moments fléchissants La traverse toiture est assimilée & une poutre bi-encastrée sou-
mise & une charge uniformément répartie.

Le moment négatif maximal au niveau des appuis est donné par :

qeLuL?
Mappui - 12

Application numérique :

11.13 x 15.40?
12

M, appui —

Mppui = 219.90 kN.m

Le moment positif maximal en travée devient :

L2
Mtrave = qeLu
24

Application numérique :

11.13 x 15.40?
24

Mtrcwe =

Miyave = 109.95 kN.m
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—219.90 kN.m —219.90 kN.m

=0 0.21L Ly2 0.79L L

+109.95 EN.m

L =1540m

FIGURE 4.14 — Diagramme du moment fléchissant de la traverse toiture

Effort tranchant maximal L’effort tranchant maximal se développe au niveau des
appuis et est égal a :

Vmax - RA

Vinaz = 85.70 EN

Les diagrammes des moments fléchissants et des efforts tranchants sont présentés sur la
figure suivante.

+85.70 kN

—85.70 kN

L =15.40m

FIGURE 4.15 — Diagramme de 'effort tranchant de la traverse toiture

Pré-dimensionnement de la traverse toiture

Le pré-dimensionnement de la traverse toiture est réalisé a partir du critére de rigidité
imposé par la limitation de la fléche.

Pour les traverses métalliques de toiture, la fléche admissible est limitée conformément
aux recommandations usuelles & :
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L
fadm - %
avec :
L = 15400 mm
D’ou :
15400
fadm - W

fadm =77 mm

La traverse toiture est assimilée a une poutre bi-encastrée soumise & une charge unifor-
mément répartie correspondant a la combinaison de service :

drrLs — 10.14 kN/m

La fleche maximale d’une poutre bi-encastrée est donnée par :

gL*

Jmax = 30T

Le moment d’inertie minimal nécessaire est alors obtenu par :

qL*
384E foim

]req =
Application numérique :

10.14 x 15.4* x 10!?
384 x 210000 x 77

Ireq -

Lreqg = 9.20 x 10° mm*

Le profilé laminé immédiatement supérieur satisfaisant cette condition est :

Les principales caractéristiques géométriques du profil retenu sont données dans le tableau
suivant.

237



Y. Guergour — A. Ghenname Chapitre 4

TABLE 4.15 — Caractéristiques géométriques du profilé IPE500

Caractéristique Valeur Unité
Hauteur totale h 500 mm
Largeur des ailes b 200 mm
Epaisseur de ’ame t,, 10.2 mm
Epaisseur des ailes ¢ ¥ 16 mm

Moment d’inertie I, 92820 x 10* mm*
Module plastique Wy, 2194 x 10*°  mm?®
Poids linéique 90.7 kg/m

Le moment d’inertie du profil retenu est supérieur au moment d’inertie minimal requis :

I, > I

0.282 x 10® > 9.20 x 10 mm*

Le profilé IPE500 est donc retenu pour la suite des vérifications.

Vérification en flexion

Vérification en travée La vérification en flexion de la traverse toiture est effectuée
conformément aux prescriptions de I’'Eurocode 3.

Le moment fléchissant maximal développé en travée est :

La résistance plastique de la section est donnée par :

Wiy X
My pg = —22 =2 Iy
YMo
avec :
— Wy, = 2194 x 10° mm?;
— fy =275 MPa;
— Ym0 = 1.0.
Application numérique :
2194 x 10% x 275
pl,Rd —

106

Mpl,Rd =603.35 kN.m

La condition de résistance en flexion devient :
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Mgq < My ra

109.95 < 603.35 EN.m

La condition est largement vérifiée.

Le profilé IPE500 satisfait donc les exigences de résistance en flexion imposées pour la
traverse toiture.

Vérification aux appuis La section de la traverse toiture est également vérifiée au
niveau des appuis, ol se développent les moments négatifs maximaux sous l'effet du
comportement bi-encastré de la traverse.

Le moment fléchissant maximal au niveau des appuis est :

Moppui = 219.90 kN.m

La résistance plastique de la section retenue est donnée par :

M _ Wpl,y X fy
plRd— ——
YMmo

avec :
— Wy, = 2194 x 10° mm?;
— f, =275 MPa;
— Ym0 = 1.0.

Application numérique :

2194 x 103 x 275
106

pl,Rd —

Mthd =603.35 kN.m

La condition de résistance devient alors :

Mappui S Mpl,Rd

219.90 <€ 603.35 kN.m

La condition est vérifiée.

Le profilé IPE500 présente donc une résistance suffisante pour reprendre les moments
négatifs développés au niveau des appuis.

Les effets locaux liés a la transmission des efforts au niveau des nceuds rigides seront
étudiés dans le chapitre consacré aux assemblages métalliques.
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Vérification a ’effort tranchant

Conformément aux prescriptions de I’Eurocode 3, la résistance plastique au cisaillement

de la section est donnée par :

v A,
R = = —
! V3 x YMo
ol :

— A, : aire de cisaillement de I’ame ;
— [y =275 MPa;

Pour le profilé IPE500, I'aire de cisaillement de I’ame est déterminée par :

A, = hy X ty,

avec :

— hy,, =500 — 2 x 16 = 468 mm ;
— tw = 10.2 mm.

D’ou :
A, =468 x 10.2

A, = 4773.6 mm?

La résistance plastique au cisaillement devient :

4773.6 x 275

V;)l,Rd = \/g X 10_3

Voi,ra = 757.8 kN
L’effort tranchant maximal développé au niveau des appuis est :

Vea = 85.70 kN

La condition de résistance au cisaillement devient :

Vea < Vpird

85.70 < 757.8 kN

La condition est largement vérifiée.

Le profilé IPE500 présente donc une résistance suffisante vis-a-vis de 'effort tranchant.
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Interaction flexion — effort tranchant

Conformément aux prescriptions de I’Eurocode 3, I'interaction entre le moment fléchissant
et 'effort tranchant peut étre négligée lorsque :

VEa < 0.5V Rra

La résistance plastique au cisaillement précédemment déterminée est :

Voi,ra = 757.8 kN
D’ou :

0.5 anl,Rd =05 x7578

0.5 Vyi.ga = 378.9 kN

L’effort tranchant maximal développé dans la traverse est :

Vea = 85.70 kN

La condition devient alors :

85.70 < 378.9 kN

La condition est vérifiée.
L’influence de 'effort tranchant sur la résistance en flexion peut donc étre négligée.

La résistance plastique de la section en flexion reste ainsi inchangée.

Vérification de la fléche

La vérification de la fléche est effectuée sous la combinaison de service conformément aux
prescriptions de 'Eurocode 3.

La charge uniformément répartie appliquée sur la traverse sous la combinaison de service
est :

La traverse toiture est assimilée a une poutre bi-encastrée soumise a une charge unifor-
mément répartie.

La fléeche maximale est donnée par :

Forn = qrrsL*
e 384FE1T

avec
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— L = 15400 mm;
— FE = 210000 M Pa;
— I, =9.282 x 10® mm™.

Application numérique :

10.14 x 15400*

Jmar = 3805510000 X 9.282 X 107

frmaz = 76.3 mm

La fléeche admissible retenue pour les traverses de toiture est :

L
fadm — %
15400
fadm - W

fadm =77 mm

La condition de rigidité devient :

fma:r; S fadm

76.3 <77 mm

La condition est vérifiée.

Le profilé IPE500 présente donc une rigidité suffisante vis-a-vis des limitations de défor-
mation imposées pour les traverses toiture.

Vérification du déversement

Le déversement correspond & un phénomeéne d’instabilité latérale pouvant apparaitre dans
les poutres métalliques fléchies lorsque la semelle comprimée n’est pas maintenue latéra-
lement.

Dans le cas présent, les traverses toiture sont maintenues latéralement par :

— les pannes métalliques ;
— le systéme de couverture;;
— les liaisons transversales assurées au niveau de la toiture.

Ces éléments assurent un maintien latéral efficace de la semelle comprimée et limitent les
déplacements transversaux de la traverse.

La figure suivante illustre le principe de maintien latéral des traverses toiture.

242



Y. Guergour — A. Ghenname Chapitre 4

Couverture métallique

Pannes métalliques

Maintien latéral de la semelle comprimée
de la traverse assuré par les pannes métalliques

Traverse toiture

Les poteaux s’arrétent
au niveau de la traverse

Figure 4.17 — Maintien latéral de la traverse toiture par les pannes métalliques

FIGURE 4.16 — Maintien latéral de la traverse toiture assuré par les pannes métalliques

Compte tenu de ce maintien latéral continu, le risque de déversement de la traverse peut
étre négligé.

Le profilé TPE500 satisfait donc les conditions de stabilité vis-a-vis du déversement.

Conclusion

L’étude des traverses toiture du portique administratif a été réalisée conformément aux
prescriptions des Eurocodes en considérant les charges permanentes ainsi que la surcharge
extréme de neige comme action dimensionnante.

Le pré-dimensionnement de la traverse a été effectué a partir du critére de rigidité imposé
par la limitation de la fleche. Cette approche a conduit au choix d’un profilé laminé de
type IPE500 en acier S275.

Les différentes vérifications réalisées montrent que le profilé retenu satisfait :

— les conditions de résistance en flexion en travée et aux appuis;

— les conditions de résistance au cisaillement ;

— les exigences de rigidité imposées par la limitation des déformations;
— les conditions de stabilité vis-a-vis du déversement.

Le profilé TPE500 est donc retenu pour la suite de I’étude du portique administratif.

4.3.6 Etude du poteau principal P5

Le poteau principal P5 constitue 'un des éléments porteurs majeurs du batiment admi-
nistratif. Il assure la transmission des charges verticales provenant des différents niveaux
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ainsi que des éléments de toiture vers les fondations, tout en participant a la stabilité
globale du portique métallique.

Les assemblages poutre—poteau étant considérés rigides, le poteau est également sollicité
localement par les moments transmis au niveau des noeuds structuraux. Afin d’assurer
une transmission correcte de ces efforts, des zones nodales renforcées par des raidisseurs
sont prévues au droit des assemblages.

L’étude présentée dans cette section porte sur la détermination des sollicitations appli-
quées au poteau P5, le pré-dimensionnement de sa section, la vérification de sa stabilité
vis-a-vis du flambement ainsi que le controle de la zone nodale renforcée conformément
aux prescriptions de I’Eurocode 3.

Description de I’élément étudié

Le poteau étudié correspond au poteau principal intérieur P5 du batiment administratif.
Il constitue I'un des principaux éléments porteurs de l'ossature métallique et assure la
transmission des charges provenant des différents niveaux du batiment vers les fondations.

Le poteau reprend les réactions verticales des traverses principales de plancher ainsi que les
efforts transmis par la traverse de toiture. Les assemblages poutre—poteau sont considérés
rigides, ce qui permet la transmission des moments fléchissants au niveau des nceuds du
portique.

Le systéme structural adopté est constitué d’un profilé laminé de type HEA500 assurant
la reprise des efforts de compression et la stabilité globale de I'ouvrage. Les moments
transmis par les traverses sont repris localement au niveau des assemblages grace a des
zones nodales renforcées par des raidisseurs, permettant d’assurer une diffusion progressive
des efforts dans le poteau.

Le poteau présente une hauteur totale composée de plusieurs trongons correspondant aux
différents niveaux du batiment :

— hauteur RDC — Niveau 1 :

— hauteur Niveau 1 — Niveau 2 :
— hauteur Niveau 2 — Niveau 3 :

hs = 4.80 m
— hauteur Niveau 3 — toiture :

hs = 3.30 m

La hauteur totale du poteau est donc égale a :

H:h1+h2+h3+h4
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H =187 m

Le pied du poteau est considéré parfaitement encastré au niveau des fondations, tandis
que les traverses de plancher assurent son maintien latéral & chaque niveau. La stabi-
lité longitudinale de I'ouvrage est assurée par les systémes de contreventement étudiés
précédemment.

=14.61%

\[\N\H\J \\‘ | N w \ \:

\

+15450

Traverse (T9)

+10650

Traverse (T9)

Poteau (P 12,11,11x,13x)
Poteaux (P4,5,5x%,6)
Poteaux (P3,2,2x,1)

+5850

Traverse (T9)

+-0.000

1l

30800

-Axes (3,4, 5, 6, 7, 8)-

FIGURE 4.17 — Position du poteau principal P5 dans le portique administratif

Hypothéses de calcul

Le dimensionnement du poteau principal P5 est réalisé conformément aux prescriptions
de 'Eurocode 3 relatives au calcul des structures métalliques.

Les hypotheéses retenues pour 1’étude sont les suivantes :

— nuance d’acier :

S275  (f, =275 MPa)

— module d’élasticité :

E = 210000 MPa

— coefficient de Poisson :
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v =0.30

— les assemblages poutre-poteau sont considérés rigides ;

— le pied du poteau est supposé parfaitement encastré au niveau des fondations;

— les traverses de plancher assurent le maintien latéral du poteau a chaque niveau ;

— la stabilité longitudinale de la structure est assurée par les systémes de contreven-
tement ;

— les moments transmis par les traverses sont repris localement au niveau de zones
nodales renforcées par des raidisseurs ;

— les vérifications sont effectuées a I'état limite ultime (ELU);

— les effets du second ordre sont négligés dans le cadre du pré-dimensionnement.

La vérification du poteau porte principalement sur sa résistance a la compression ainsi
que sur sa stabilité vis-a-vis du flambement. Les sollicitations locales générées par les
moments transmis aux assemblages sont étudiées séparément au niveau des zones nodales
renforcées.

Conditions de flambement La stabilité du poteau est étudiée sur le trongon le plus
défavorable situé entre le rez-de-chaussée et le premier étage. Compte tenu de ’encas-
trement du pied du poteau, de la rigidité des assemblages poutre—poteau et des main-
tiens assurés par les traverses de plancher, les vérifications de flambement seront réalisées
conformément aux prescriptions de I’'Eurocode 3.

Evaluation des charges appliquées

Les sollicitations appliquées au poteau principal P5 sont déterminées & partir des réactions
transmises par les traverses principales de plancher ainsi que par la traverse de toiture
sous les combinaisons de charges a 1'é¢tat limite ultime (ELU).

L’étude suivante a pour objectif de déterminer l'effort normal de compression de calcul
utilisé pour le dimensionnement du poteau.

Charges transmises par les traverses de plancher Les traverses principales de
plancher sont modélisées comme des poutres bi-encastrées de portée :

L=1540 m

Les charges appliquées sur les traverses comprennent :

— les charges permanentes des planchers;
— les surcharges d’exploitation.

Les charges linéaires de calcul retenues sont :

qc = 27.30 kN/m

o = 30.00 kN /m
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La combinaison fondamentale a 'état limite ultime devient :

gery = 1.35qc + 1.50qq

Application numérique :

geru = 1.35 x 27.30 + 1.50 x 30.00

drpLu = 81.86 kN/Hl

Les réactions transmises au poteau par chaque traverse principale de plancher sont les
suivantes :

Vitancher = 630.30 kN

Mplanch@r - 161720 kNm

Ces efforts sont transmis au poteau au niveau des nceuds rigides poutre—poteau. Les
moments fléchissants transmis par les traverses principales sont repris localement par les
panneaux rigidifiés disposés au niveau des nceuds poutre-poteau.

Charges transmises par la traverse de toiture La traverse de toiture est modélisée
comme une poutre bi-encastrée soumise aux charges permanentes de couverture ainsi qu’a
la charge de neige.

Les sollicitations transmises au poteau par la traverse de toiture sont les suivantes :

Vioiture = 85.70 kN

Mtoitu're - 219.90 kN.Hl

Descente de charges verticale L’effort normal de compression appliqué au poteau
est obtenu par cumul des réactions verticales transmises par les différents niveaux.

TABLE 4.16 — Descente de charges verticale du poteau P5

Niveau  Charge verticale (kN) Effort cumulé (kN)

Toiture 85.70 85.70

Niveau 3 630.30 716.00
Niveau 2 630.30 1346.30
Niveau 1 630.30 1976.60

L’effort normal maximal appliqué a la base du poteau devient alors :
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Ngqg = 1976.60 kN

Détermination des sollicitations de calcul

Les sollicitations appliquées au poteau principal P5 sont déterminées a partir des réactions
transmises par les traverses principales de plancher et par la traverse de toiture sous les
combinaisons de charges a ’état limite ultime.

Effort normal de calcul L’effort normal maximal correspond au cumul des réactions
verticales transmises par l’ensemble des niveaux du batiment administratif.

La descente de charges effectuée précédemment conduit a :

Ngqg = 1976.60 kN

Cet effort constitue la sollicitation principale utilisée pour le dimensionnement du poteau.

Moments transmis aux assemblages Les assemblages poutre—poteau étant considé-
rés rigides, les traverses transmettent des moments fléchissants au niveau des noeuds du
portique.

Les moments transmis par les traverses principales de plancher sont égaux a :

Mplancher = 1617.20 kN.m

Le moment transmis par la traverse de toiture est :

Mtoiture = 219.90 kN.m
Ces sollicitations sont reprises localement au niveau des zones nodales renforcées disposées
au droit des assemblages poutre—poteau.

Dans la suite de ’étude, le dimensionnement global du poteau est effectué a partir de 1'ef-
fort normal de compression, tandis que les effets locaux induits par les moments transmis
aux assemblages sont examinés séparément au niveau des panneaux nodaux renforcés.
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O I

idiss . 5
ep=12 ep=12
444

Raidisseur 2 Raidisseur 3
ep=8
ep=12

ep=8

900
990
900

coupe B-B

390

Raidi 3
ep=12

ep=12

FIGURE 4.18 — Disposition des raidisseurs au niveau de la zone nodale renforcée

Pré-dimensionnement de la section du poteau

Le pré-dimensionnement du poteau principal P5 est effectué a partir de 'effort normal
de compression obtenu précédemment sous la combinaison fondamentale a 1’état limite
ultime.

L’effort de calcul appliqué au poteau est :
Ngg = 1976.60 kN

La résistance plastique d’une section comprimée est donnée par :

A
Ngq = Aty

MO

La section minimale nécessaire est alors obtenue par :

NEgavmo

Amin =
fy

avec

f, = 275 MPa

Yo = 1.0

Application numérique :

1976.60 x 103

Amin =
275
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A, pin = 7188 mm?

Apin = 71.9 cm?

Cette valeur représente la section minimale théorique nécessaire pour reprendre 1'effort
de compression appliqué au poteau.

Toutefois, le choix définitif du profilé doit également tenir compte des exigences de stabi-
lité, de rigidité et des conditions de flambement liées & la hauteur importante de I’élément.

Afin de satisfaire ces exigences, le profilé suivant est retenu pour les vérifications :

Les principales caractéristiques géométriques du profilé sont résumées dans le tableau
suivant.

TABLE 4.17 — Caractéristiques géométriques du profilé HEA500

Désignation HEA500
Nuance d’acier S275

Aire de la section A | 178 cm?
Hauteur totale h 490 mm
Largeur des ailes b | 300 mm

La section retenue est largement supérieure a la section minimale requise :

A =178 em? > A,pin = 71.9 cm?

Le profile HEA500 est donc retenu pour la vérification de la stabilité globale du poteau.

Vérification au flambement

La stabilité du poteau est vérifiée conformément aux prescriptions de I’Eurocode 3. La
vérification est réalisée sur le trongon le plus défavorable situé entre le rez-de-chaussée et
le premier étage.

La hauteur du trongon étudié est :

L=58m

Compte tenu de I'encastrement du pied du poteau et de la rigidité des assemblages poutre—
poteau, le trongon est assimilé & un élément bi-encastré.

La longueur de flambement est alors prise égale & :
L, =07L
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L., =0.7x5285
L, =410m
L. = 4100 mm

Elancement mécanique Pour le profilé HEA500 :

A = 17800 mm?

I, = 6.97 x 108 mm*

Le rayon de giration vaut :

sSSP

~ [6.97 x 108
— V17800

1 =197.9 mm
L’élancement mécanique devient :
LCT
A= —
7
4100
A= ——
197.9
A =207

Elancement réduit L’élancement réduit est calculé par

_ fy
A=\ ==
2k
avec :
f, = 275 MPa

E = 210000 MPa
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On obtient :

. 275
A=2074 ) —
07T\ 22 210000

A=0.24

Coefficient de réduction Pour un profil laminé de type HEA, la courbe de flambement
(b) est adoptée :

a=0.34

Le coefficient intermédiaire est :

@:1[1+a(A—0.2)+X2}

2
® = 0.66
Le coefficient de réduction devient :
1
Yer Voo
x = 0.97

Résistance au flambement La résistance de calcul au flambement est donnée par :

XA,
Ny pa = Y
TMm1
avec :
Ym1 = 1.0
On obtient :

0.97 x 17800 x 275
1000

Ny ra =

Ny pa = 4744.6 kN
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Vérification
Ngq = 1976.60 kN

Ny ga = 4744.6 kKN

Ngq < Ny Rra

La vérification au flambement est donc satisfaite. Le profilé HEA500 présente une résis-
tance suffisante vis-a-vis des phénomeénes d’instabilité sous les sollicitations de compression
appliquées au poteau principal P5.

Vérification de la zone nodale renforcée

Les assemblages poutre—poteau du portique administratif étant considérés rigides, les
moments transmis par les traverses sont repris localement au niveau d’une zone nodale
renforcée constituée de raidisseurs transversaux et longitudinaux. Cette zone est assimilée
a une section métallique reconstituée dont les caractéristiques géométriques sont détermi-
nées afin de vérifier sa résistance sous le moment transmis par la traverse principale.

La section équivalente prise en compte est constituée des deux raidisseurs transversaux
jouant le role des ailes de la section reconstituée ainsi que de I'ame du HEA500 renforcée
par deux raidisseurs longitudinaux soudés de part et d’autre de celle-ci.

Ame HEA 500
ep=8

Raidisseur 3
ep=12 /

Raidisseur 2
ep=38

900

Raidisseur 3
ep=12

FIGURE 4.19 — Disposition des raidisseurs et géométrie de la zone nodale renforcée
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La hauteur totale de la zone rigidifiée est prise égale a :

h =900 mm

Les raidisseurs transversaux présentent les dimensions suivantes :

by = 300 mm

ty =12 mm

L’ame résistante du panneau rigidifié est constituée de I'ame du HEA500 associée aux
deux raidisseurs longitudinaux.

L’épaisseur équivalente de I’ame devient :

teg = tw + 21,
Avec :
tw = 11.5 mm
t, =8 mm
D’ou :

teg=11.5+2x8

leg = 27.5 mm

Caractéristiques géométriques du panneau rigidifié L’aire d'une aile équivalente
vaut :

Ap =byty
Application numérique :
Ay =300 x 12
Ay = 3600 mm?
L’aire de I’ame équivalente devient :
Ay =tegh
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Application numérique :
Ay =275 %900

A, = 24750 mm?

L’aire totale de la section équivalente vaut alors :

Aoy =24, + A,

Application numérique :
Aeq = 2 x 3600 + 24750

Aeq = 31950 mm?®

Compte tenu de la symétrie de la section, ’axe neutre est situé au milieu de la hauteur
du panneau rigidifié.

La distance maximale & la fibre extréme devient :

h

Ymax =

DO |

Ymae = 450 mm

Moment d’inertie du panneau rigidifié L’inertie des ailes est calculée a ’aide du
théoréeme de Huygens.

Pour une aile :

byt}
I Apd?
= TAY
Avec :
h t
d=---1
2 2
Application numérique :
d=450 -6
d = 444 mm

L’inertie d’une aile devient :
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[ 300 x 123

4442
f D + 3600 x

I; =709.7 x 10° mm*

Pour les deux ailes :

Ly = 2I;

Iy = 1419.4 x 10° mm*

L’inertie de I’ame équivalente devient :

(&
L, =2

Application numérique :

275 x 900°
v 12

I, = 1670.6 x 10° mm?*

Le moment d’inertie total du panneau rigidifié devient :

Ly = Ly + 1,

Application numérique :

I, = 1419.4 x 10° + 1670.6 x 10°

I, = 3090 x 10° mm*

Module de flexion Le module de flexion élastique du panneau rigidifié devient :

I
Wey = —2
ymaa:
Application numérique :
3090 x 108
Wey = —"77
! 450

W., = 6866.7 x 10> mm®
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Vérification sous le moment transmis Le moment maximal transmis par la traverse
principale vaut :

Mpy = 1617.20 kN.m

La contrainte normale maximale de flexion dans le panneau rigidifié devient :

MEd

Application numérique :

1617.2 x 108
O-maz iy ————
6866.7 x 103

Omaz = 235.5 MPa

La résistance de calcul de l'acier S275 vaut :

fy = 275 MPa
La condition de résistance devient :
Omazx é fy
Soit :
235.5 < 275

La vérification est satisfaite. La zone nodale renforcée présente une résistance suffisante
pour assurer la transmission du moment fléchissant au niveau de 1’assemblage poutre—
poteau.

Conclusion

L’étude du poteau principal P5 a permis de déterminer les sollicitations de calcul trans-
mises par les différents niveaux du batiment administratif. Le pré-dimensionnement a
conduit au choix d’un profilé HEA500, dont la résistance et la stabilité ont été vérifiées
conformément aux prescriptions de I'Eurocode 3.

Les vérifications réalisées montrent que le profil retenu satisfait les conditions de résistance
a la compression et de stabilité au flambement. Les zones nodales renforcées assurent par
ailleurs une transmission correcte des moments au niveau des assemblages rigides poutre—
poteau.

257



Chapitre 5

Etude dynamique de la structure

5.1 Introduction

Les structures métalliques de grande portée présentent généralement une sensibilité im-
portante aux actions dynamiques en raison de leur faible masse propre et de leur grande
flexibilité. Dans les régions soumises a 1’aléa sismique, il est donc nécessaire d’évaluer le
comportement dynamique global de la structure afin de garantir sa stabilité, sa rigidité
ainsi que la sécurité des usagers.

Le présent chapitre est consacré a I’étude dynamique de la gare routiére multimodale &
structure métallique conformément aux prescriptions du Réglement Parasismique Algérien
RPA 2024.

L’objectif principal de cette étude est de déterminer les sollicitations sismiques appli-
quées a la structure ainsi que d’évaluer son comportement global sous l'effet des actions
horizontales dynamiques.

L’étude dynamique porte principalement sur :

— la classification sismique de I'ouvrage conformément au RPA 2024 ;
— la détermination des parameétres spectraux du site;

— I’évaluation des masses sismiques de la structure;

— l’estimation de la période fondamentale de vibration;

— la détermination de 'effort tranchant a la base;

— la répartition des forces sismiques suivant la hauteur ;

— la vérification du comportement global de la structure.

5.2 Description du systéme structural

La structure étudiée est une gare routiére réalisée en charpente métallique composée de
portiques rigides, de fermes métalliques triangulées, de poteaux en treillis ainsi que de
planchers collaborants.

Les charges verticales sont reprises principalement par les fermes de toiture, les traverses
métalliques et les poteaux treillis.

La stabilité globale de la structure vis-a-vis des actions horizontales est assurée par des
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palées de stabilité verticales disposées suivant plusieurs axes de la structure. Les contre-
ventements adoptés sont des contreventements concentriques en V inversé réalisés a l'aide
de diagonales métalliques.

Le contreventement horizontal de toiture est assuré par des diagonales métalliques croisées
permettant la redistribution des efforts horizontaux vers les palées de stabilité verticales.

Les assemblages poutre-poteau sont considérés comme rigides grace a la présence de jarrets
et de raidisseurs au niveau des nceuds structuraux.

La structure présente globalement une configuration réguliére en plan et en élévation.

5.3 Classification de la structure selon le RPA 2024

5.3.1 Zone sismique

Selon la classification sismique du territoire national donnée par le RPA 2024 (para-
graphe 3.1), la wilaya de Sétif est classée en :

Zone IV

correspondant & une zone de sismicité moyenne a élevée.

5.3.2 Classification du site

La classification du site a été établie conformément aux dispositions du RPA 2024 rela-
tives a la classification géotechnique des terrains d’implantation.

Selon le paragraphe 3.2.1 du RPA 2024, les sites sont classés en différentes catégories en
fonction des propriétés mécaniques des sols les constituant, notamment la vitesse moyenne
des ondes de cisaillement V' s3g, ainsi que les résultats des essais géotechniques disponibles.
Le rapport géotechnique réalisé pour le projet a mis en évidence la présence des couches
suivantes :

— argile limoneuse peu graveleuse;

— crofte calcaire;

— argile limoneuse encrottée légérement graveleuse ;
— argile limoneuse avec passages sableux graveleux.

Le terrain présente également une contrainte admissible égale a :

Qadm = 2.75 bars

avec un niveau d’ancrage des fondations de :

2.0m

Selon le RPA 2024, les sites de catégorie (S2) correspondent a des sites fermes caractérisés
par des dépots relativement compacts présentant de bonnes caractéristiques mécaniques.
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Compte tenu de la nature des couches rencontrées, de la présence de formations calcaires
ainsi que des caractéristiques mécaniques du terrain, le site étudié est classé dans la
catégorie :

S2

correspondant & un site ferme selon les critéres du RPA 2024.

5.3.3 Classification du batiment selon son importance

Selon le RPA 2024, le niveau de protection sismique d’un ouvrage dépend de sa destina-
tion ainsi que de son importance vis-a-vis des objectifs de sécurité fixés par la collectivité.

Le réglement classe les batiments en quatre groupes d’importance auxquels sont associés
différents coefficients d’importance (I).

L’ouvrage étudié correspond & une gare routiére recevant un grand nombre d’usagers et
assurant une fonction importante dans le domaine des infrastructures de transport.

Conformément au paragraphe 3.4 du RPA 2024, ce type d’ouvrage appartient au groupe :

1B

correspondant aux batiments de grande importance.

D’aprés le Tableau 3.10 du RPA 2024, le coefficient d’'importance associé a cette catégorie
est égal a :

1 =1.20

Ce coeflicient est pris en compte dans I’évaluation de l'action sismique afin d’assurer un
niveau de protection adapté a I'importance de 'ouvrage.

5.3.4 Classification du systéme de contreventement

La structure étudiée est constituée de portiques métalliques rigides associés a des palées
de stabilité verticales réalisées a ’aide de contreventements concentriques en V inversé.

La résistance aux efforts horizontaux dus au vent et au séisme est assurée conjointement
par les portiques métalliques, les contreventements verticaux ainsi que les contrevente-
ments horizontaux de toiture assurant la redistribution des efforts vers les axes de stabi-
lité.

Selon la classification des systémes structuraux donnée par le RPA 2024, la structure
est assimilée a une :

Ossature en portiques avec palées de contreventement a barres centrées en V

correspondant au systéme structural :
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13b

Les diagonales de contreventement sont disposées en V inversé conformément aux dispo-
sitions du RPA 2024.

La structure comporte un rez-de-chaussée, trois étages ainsi qu’une toiture métallique
pour une hauteur totale de :

22.55 m

Cette hauteur reste inférieure a la limite maximale de :

32 m
préconisée par le RPA 2024 pour les ossatures métalliques comportant des palées de
contreventement & barres centrées.
5.3.5 Coefficient de comportement global de la structure

Selon le RPA 2024, le coefficient de comportement global (R) traduit la capacité dissi-
pative de la structure vis-a-vis de ’action sismique. Sa valeur dépend principalement du
systéme structural adopté, de la nature des matériaux constitutifs ainsi que des capacités
de redistribution des efforts et de déformation dans le domaine post-élastique.

La structure étudiée étant classée comme une :

Ossature en portiques avec palées de contreventement a barres centrées en V

correspondant au systéme structural :

13b

la valeur du coefficient de comportement donnée par le Tableau 3.17 du RPA 2024 est :

R=35
Cette valeur tient compte de la capacité dissipative du systéme structural adopté ainsi que

de la participation conjointe des portiques métalliques et des contreventements concen-
triques dans la reprise des efforts horizontaux.

5.3.6 Classification de la structure selon sa configuration

Conformément aux dispositions du RPA 2024, la régularité de la structure est vérifiée
en plan et en élévation afin de classifier le batiment selon sa configuration structurale.
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Régularité en plan

La structure présente une géométrie globale relativement compacte avec des dimensions
approximatives de :

L=42m
et :
B =30.8m
d’ou
£ = ﬁ =136 <4
B 308

Le critére de compacité imposé par le RPA 2024 est ainsi satisfait.

6400

E:_\<]

6000

30800
00

Ef] p7]

6000

T9
T9
T9
T9
T9
T9

6400

Kot Rerz Sb2 Sb3 Sb2 \er Sb2 Ner Sb2

6000 6000 6000 6000 6000 6000 6000 9960
42000

2 3 4 5 0 7 8

PLAN DES PLANCHERS Bloc A

FIGURE 5.1 — Plan des planchers des niveaux intermédiaires

Cependant, I’analyse de la distribution des masses et des rigidités montre une dissymétrie
importante en plan. En effet, les planchers collaborants ne couvrent qu’une partie du
batiment tandis que la halle principale reste libre sur toute sa hauteur. Cette configuration
entraine une répartition non uniforme des masses ainsi qu’un décalage probable entre le
centre de masse et le centre de rigidité.
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Par ailleurs, la présence d'un vide au niveau de la cage d’escalier ainsi que la distribu-
tion partielle des diaphragmes horizontaux ne permettent pas de considérer les planchers
comme parfaitement indéformables dans leur plan.

La Figure 5.3 illustre clairement la répartition partielle des planchers collaborants ainsi
que la dissymétrie de la structure en plan.

Par conséquent, la structure est classée :

Irréguliére en plan

selon les critéres du RPA 2024.

Régularité en élévation
L’analyse en élévation montre une continuité verticale des éléments porteurs et des sys-
témes de contreventement sur toute la hauteur de 'ouvrage.

Les contreventements verticaux en V inversé sont disposés suivant plusieurs axes de sta-
bilité et assurent une transmission continue des efforts horizontaux jusqu’aux fondations.

De plus, la variation des rigidités et des masses reste progressive sans décrochement
brusque entre les niveaux.

+20250

+18750 /‘\

+15450

+10650

TN LTS T 7SN LIS

+9000

+5850

NN AN =74 AN 7.

+-0.000

6000 6000 6000 6000 6000 6000 6000
42000

2 @) (

-Axes (A)-

FI1GURE 5.2 — Contreventements verticaux en V inversé — Axe (A)
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F1GURE 5.3 — Contreventements verticaux en V inversé¢ — Axe (D)

Les Figures 5.3 et 5.3 montrent la continuité verticale des systémes de contreventement

adoptés dans la structure.
Ainsi, la structure peut étre considérée :
Réguliére en élévation

selon les dispositions du RPA 2024.

Classification finale de la structure

D’aprés les vérifications précédentes :

— la structure est irréguliére en plan;
— la structure est réguliére en élévation.

Par conséquent, le batiment est classé comme :

Structure irréguliere

au sens du RPA 2024.
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5.3.7 Facteur de qualité

Conformément aux dispositions du RPA 2024, le facteur de qualité (QF) permet de tenir
compte :

— de la régularité de la structure en plan et en élévation ;

— de la redondance et de la géométrie du systéeme de contreventement ;

— du nombre de niveaux et du nombre de travées participant a la stabilité globale de
I'ouvrage.

Le facteur de qualité intervient dans la correction du coefficient de comportement global
(R) selon la relation :

R
QF

Sa valeur est déterminée conformément a 1’équation du RPA 2024 :

Rcorri g =

QF=1+) P,

ou P, représente les pondérations associées aux différents critéres de qualité structurale.

La structure étudiée correspond a une ossature métallique contreventée par palées en V
inversé, classée dans la catégorie des systémes & contreventement métallique de type (b)
selon le Tableau (3.18) du RPA 2024.

Les critéres de qualité applicables sont donc :

— la régularité en plan;
— la régularité en élévation;
— la redondance du systéme de contreventement.

Vérification des critéres de qualité

Régularité en plan L’étude précédente de la configuration structurale a montré que la
structure présente une dissymétrie importante des masses et des rigidités due a la présence
partielle des planchers collaborants ainsi qu’au vide de la cage d’escalier.

La structure est donc classée :

Irréguliére en plan

Par conséquent, la pondération retenue est :
P, =0.05

Régularité en élévation L’analyse en élévation montre une continuité des éléments
porteurs et des systémes de contreventement sur toute la hauteur de 'ouvrage sans dé-
crochement brusque de rigidité ou de masse.

La structure est ainsi considérée :
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Réguliére en élévation

La pondération correspondante devient :
P2 == O

Redondance du systéme de contreventement Le batiment comporte plusieurs files
de contreventement vertical réparties suivant les axes principaux de la structure, notam-
ment sur les axes (A), (D) et (G), assurant une bonne redistribution des efforts horizon-
taux.

Le critére de redondance du systéme de contreventement peut donc étre considéré satisfait.

La pondération correspondante devient :
Pg - O

Calcul du facteur de qualité

Le facteur de qualité devient alors :

QF =1+) P,

Application numérique :

QF =1+0.05+0+0

QF = 1.05

Le coefficient de comportement corrigé utilisé dans le calcul sismique devient alors :

R
Ry =—

QF

Application numérique :

3.5
R, = =
1105
Ry =3.33

Cette valeur sera utilisée pour I’établissement du spectre de calcul et 1’évaluation des
efforts sismiques appliqués a la structure.
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5.4 Choix de la méthode de calcul

Conformément au RPA 2024, le calcul des forces sismiques peut étre effectué selon les
méthodes suivantes :

— la méthode statique équivalente ;
— la méthode d’analyse modale spectrale;
— la méthode d’analyse dynamique par accélérogrammes.

La méthode statique équivalente est généralement réservée aux structures réguliéres pré-
sentant une distribution uniforme des masses et des rigidités ainsi qu'une hauteur limitée.

Or, la structure étudiée présente une irrégularité en plan due a la répartition partielle
des planchers collaborants ainsi qu’a la dissymétrie des masses et des rigidités. De plus,
le comportement spatial de la structure métallique nécessite une représentation tridimen-
sionnelle plus réaliste de la réponse dynamique.

Par conséquent, 1’étude sismique de la structure sera menée a 1’aide de la :
Méthode d’analyse modale spectrale

conformément aux dispositions du RPA 2024.

La méthode statique équivalente sera utilisée uniquement comme vérification réglemen-
taire de la résultante des forces sismiques obtenues par ’analyse modale spectrale.

5.5 FEtablissement du spectre de calcul

Conformément aux dispositions du RPA 2024, I’action sismique horizontale est repré-
sentée par un spectre de calcul obtenu a partir du spectre de réponse élastique réduit par
le coefficient de comportement de la structure (R) ainsi que par le facteur de qualité (QF).

La structure étudiée étant implantée dans la wilaya de Sétif, celle-ci est classée en :

Zone sismique IV

correspondant a une zone de sismicité moyenne a élevée.

Le coefficient d’accélération de zone correspondant est donné par :

A=0.20

Le batiment étudié appartient au groupe d’importance :

1B

d’ou :
I =1.20
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Le site d’implantation est classé :
S2

Selon le Tableau 3.3 du RPA 2024, les paramétres spectraux associés au spectre de type

1 deviennent :
TABLE 5.1 — Paramétres du spectre de calcul

Parameétre Valeur

S 1.20

11 0.10 s
15 0.50 s
T3 2.0s

5.5.1 Coefficient d’amortissement

La structure étudiée correspond a une ossature métallique avec remplissage léger. Selon
le Tableau 3.5 du RPA 2024, le pourcentage d’amortissement critique est pris égal a :

£=14

Le coefficient de correction de 'amortissement devient alors :

Application numérique :

[T
K Vi
_\ﬁ
"=V

n=1.08

5.5.2 Expression du spectre de calcul

Le spectre de calcul horizontal est donné par ’expression suivante :
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( 2 T QF 2
ALS |-+ = 25— — = 0<T<T
{?fﬂ( R 3)} =i
F
o QF T
g ALS (25 ?2 T, <T<Ty
QF\ (113
ALS (25— T3, <T <4
\ r )\ p=i=
avec :
R =35
et :
QF =1.05
Le coefficient spectral devient :
1.05
25 X —
* 35
QF
25— =0.75
R

Le coefficient global du spectre est alors :
0.20 x 1.20 x 1.20
A.1.5 =0.288
Le plateau spectral maximal devient ainsi :
0.288 x 0.75

0.216

Le spectre de calcul obtenu sera utilisé pour ’analyse dynamique modale de la structure
conformément aux dispositions du RPA 2024.

5.5.3 Estimation de la période fondamentale

Conformément au RPA 2024, la période fondamentale de la structure peut étre estimée
a l'aide de formules empiriques, de méthodes analytiques ou de modéles numériques. Dans
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le cadre du présent calcul préliminaire, la période fondamentale est évaluée a ’aide de la
formule empirique donnée par I’équation (4.4) :

Temp - C(T(hN)?’/él

ou :

— Topp ¢ période fondamentale estimée de la structure (s);
— O : coefficient dépendant du systéme structural ;
— hy : hauteur du batiment mesurée depuis la base jusqu’au dernier niveau (m).

La structure étudiée est constituée de portiques métalliques contreventés par des palées
a barres centrées en V inversé. Conformément au Tableau 4.3 du RPA 2024, ce systéme
est assimilé a la catégorie « autres types de structures », pour laquelle :

Cr =0.05

La hauteur structurale retenue correspond a la hauteur comprise entre le niveau de fon-
dation et le dernier niveau porteur de masses sismiques :

hy =18.35 m

L’application de la formule précédente conduit a :

Tomp = 0.05 x (18.35)%/4

Tonp = 0.445 s

La période fondamentale empirique de la structure est donc estimée & :

Ty = 0.445 s

Cette valeur constitue une premiére estimation de la période propre de la structure. Elle
sera comparée ultérieurement a la période obtenue par modélisation numérique sous Robot
Structural Analysis afin de vérifier la conformité du modéle aux exigences du RPA 2024.

5.5.4 Calcul du poids sismique de la structure

L’analyse dynamique de la structure nécessite la détermination préalable des masses par-
ticipant au mouvement sismique. Conformément au RPA 2024, le poids sismique total
est obtenu a partir des charges permanentes ainsi que d’une fraction des charges d’exploi-
tation.

A ce stade de ’étude, les masses sont déterminées a partir des sections métalliques issues
du prédimensionnement de la structure, complétées par les charges permanentes liées aux
planchers collaborants, a la couverture, aux éléments de bardage et aux équipements fixes.

Le poids sismique d’un niveau est donné par :
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Wi = Weai +vWe,

ou :

— W : poids des charges permanentes ;

— W, : poids des charges d’exploitation;

— 1 : coeflicient d’accompagnement défini par le RPA 2024.

Le poids sismique total de la structure est alors obtenu par :

W:iWi

Les poids sismiques calculés pour les différents niveaux de la structure sont regroupés

dans le tableau suivant.

TABLE 5.2 — Répartition du poids sismique par niveau

Niveau | W; (kN)
Toiture | 761.47
3%tage | 3025.94
2¢%tage | 3012.09
1vétage | 3012.09
RDC 526.23
Total | 10337.82

Le poids sismique total retenu pour ’analyse dynamique est donc :

W =10337.82 kN|

Cette valeur sera utilisée pour le calcul de l'effort tranchant statique de référence ainsi
que pour la vérification des résultats issus de I'analyse modale spectrale conformément

aux dispositions du RPA 2024.

5.5.5 Ordonnée spectrale correspondant a la période fondamen-

tale

La période fondamentale estimée de la structure est :

Ty = 0.445 s

Pour un site de catégorie S2 situé en zone sismique IV, le RPA 2024 adopte un spectre

de type 1 caractérisé par :

T, = 0.

10 s
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T, =0.50 s

T3 =2.00 s
La période fondamentale vérifie :

T <1y < Ty

La structure se situe donc sur le palier d’accélération constante du spectre de calcul.

L’ordonnée spectrale est donnée par :

Qr
AT.S (25—
(255
avec :
A =020
I =1.20
S =1.20
R =3.50
Qr =1.05
On obtient :
1.
AlS 2.5& =0.20 x 1.20 x 1.20 x (2.5 x ﬂ) =0.216
R 3.5
D’ou :
Sa
gd(To) —0.216

Cette valeur sera utilisée pour le calcul de I'effort tranchant statique de référence servant
a la vérification des résultats de I'analyse modale spectrale.
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5.5.6 Effort tranchant statique de référence

Conformément au RPA 2024, l'effort tranchant statique a la base de la structure est
déterminé a partir de la relation :

Sad

V=Ax . (To) x W

ou :

— A : coefficient de correction ;

Sad

(Tp) : ordonnée du spectre de calcul correspondant a la période fondamentale ;
— W : poids sismique total de la structure.

Le coefficient de correction vaut :

A=0.85

car la structure comporte plus de deux niveaux et vérifie la condition :

Ty < 275
avec :
To=0.445 s
et :
275, =1.00 s

L’effort tranchant statique de référence devient alors :

V =0.85 x 0.216 x 10337.82

|V =1898.03 kN |

Cette valeur servira de référence pour la vérification des résultats de l’analyse modale
spectrale. Conformément au RPA 2024, 'effort tranchant dynamique obtenu aprés com-
binaison modale devra étre supérieur ou égal a :

0.8V

afin de garantir une représentation correcte de I'action sismique.
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5.5.7 Reépartition des forces sismiques suivant la hauteur

Conformément aux dispositions du RPA 2024, 'effort tranchant total a la base est réparti
sur les différents niveaux proportionnellement aux masses sismiques et a leur hauteur par
rapport a la base de la structure.

La force sismique appliquée au niveau (i) est donnée par :

Wh;
= Vi
> Wih;

ou :

— V' : effort tranchant total a la base;
— W, : poids sismique du niveau (i) ;
— h; : hauteur du niveau (i) par rapport a la base.

Les résultats obtenus sont présentés dans le tableau suivant.

TABLE 5.3 — Répartition des forces sismiques suivant la hauteur

Niveau | Force sismique (kN)
Toiture 286.85
3%tage 780.94
2¢¢tage 536.09
1*étage 294.15
Total 1898.03

Ces forces seront utilisées ultérieurement pour le dimensionnement des systémes de contre-
ventement assurant la stabilité globale de I'ouvrage.

5.6 Comparaison des actions horizontales globales

L’effort tranchant sismique de référence obtenu conformément aux prescriptions du RPA
2024 est égal a :

V =1898.03 kN

Cette valeur représente la résultante globale des actions sismiques appliquées a la base de
la structure.

Par ailleurs, 1’étude des actions du vent réalisée conformément au RNV 2013 a conduit
a une résultante horizontale maximale égale a :

F,es = 1613.10 kN

La comparaison des deux sollicitations conduit aux résultats suivants :

Vsisme = 1898.03 kN
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F,ens = 1613.10 kN

On constate que :

‘/sz'sme > F'Uent

L’action sismique apparait ainsi comme la sollicitation horizontale globale la plus défavo-
rable pour la structure étudiée.

Dans le cadre du présent mémoire, I’analyse sismique est menée conformément aux dispo-
sitions du RPA 2024 & travers la détermination de 'effort tranchant statique équivalent.
Cette approche permet d’évaluer les actions horizontales appliquées a I'ouvrage et d’iden-
tifier les sollicitations dimensionnantes pour les différents systémes de stabilité.

Les efforts obtenus seront utilisés dans les chapitres suivants pour le dimensionnement des
contreventements verticaux et horizontaux. Pour chaque élément étudié, I'action la plus
défavorable sera retenue conformément aux principes de dimensionnement adoptés.

Conclusion

L’étude dynamique réalisée conformément aux prescriptions du RPA 2024 a permis de
définir les principales caractéristiques sismiques de 'ouvrage et d’évaluer les actions hori-
zontales de calcul appliquées a la structure.

L’analyse a conduit a la classification de la gare routiére en zone sismique IV sur un site de
catégorie S2, avec un coefficient d’'importance égal a 1,20. Le systéme structural adopté,
constitué de portiques métalliques associés a des contreventements concentriques en V
inversé, a été assimilé a une ossature métallique contreventée de type 13b présentant un
coefficient de comportement corrigé égal a :

Ry =333

L’évaluation du poids sismique total de la structure ainsi que ’estimation de la période
fondamentale ont permis de déterminer un effort tranchant sismique de référence égal a :

V =1898.03 kN

La répartition de cet effort suivant la hauteur a fourni les forces sismiques de calcul né-
cessaires au dimensionnement des éléments participant a la stabilité globale de 'ouvrage.

La comparaison entre les actions du vent et les actions sismiques a montré que le séisme
constitue la sollicitation horizontale la plus défavorable pour la structure étudiée. Les
efforts déterminés dans ce chapitre serviront ainsi de base au dimensionnement des sys-
témes de contreventement et a la vérification de la stabilité globale de 'ouvrage dans les
chapitres suivants.
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Chapitre 6

Etude des contreventements

6.1 Contreventement vertical

6.1.1 Introduction

La stabilité d’une structure métallique vis-a-vis des actions horizontales est assurée par
un systéme de contreventement permettant de reprendre et de transmettre les efforts dus
au vent et au séisme vers les fondations. Ces dispositifs contribuent également a limiter
les déplacements latéraux et a garantir le bon fonctionnement global de 'ouvrage.

Dans le projet étudié, la stabilité est assurée par des contreventements verticaux en V
inversé implantés dans les principales files de portiques ainsi que par des contreventements
horizontaux de toiture de type croix de Saint-André. L’ensemble de ces éléments forme
un systéme cohérent assurant la transmission des efforts horizontaux dans les différentes
directions de la structure.

Le présent chapitre est consacré au dimensionnement des contreventements verticaux et
horizontaux conformément aux prescriptions de ’Eurocode 3.

6.1.2 Deétermination des efforts dans les diagonales du contreven-
tement

L’effort tranchant sismique total obtenu lors de I’étude dynamique est égal a :

V =1898.03 kN

Compte tenu de la présence de trois files de contreventement participant a la stabilité de
I'ouvrage, l'effort horizontal est supposé réparti uniformément entre celles-ci.

L’effort tranchant repris par une file de contreventement devient alors :

1898.03
Vo="3—
Vp = 632.68 kN
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FIGURE 6.1 — Implantation générale des contreventements

Le dimensionnement est réalisé sur le panneau situé entre le rez-de-chaussée et le premier
étage, celui-ci étant le plus sollicité puisqu’il reprend ’ensemble des efforts horizontaux
transmis par les niveaux supérieurs.

Les sollicitations développées dans les diagonales sont déterminées a partir de la géométrie
de ce panneau et de 'effort tranchant correspondant.

Géométrie du panneau de contreventement

Les dimensions du panneau de contreventement étudié sont les suivantes :

L =6.00m

H=58ym

Le systéme adopté est un contreventement en V inversé constitué de deux diagonales
symétriques rejoignant la traverse supérieure au milieu de la travée.

La projection horizontale d’une diagonale vaut :

L
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La longueur d’une diagonale est déterminée par le théoréme de Pythagore :

L 2
L;= <§) + H?

Application numérique :

L; =32+ 5.852

L’inclinaison de la diagonale par rapport a I’horizontale est obtenue par :

¢ H
anoy = ——
L/2
.85
tano = —
a = 62.8°

Les caractéristiques géométriques précédentes seront utilisées pour déterminer les efforts
axiaux développés dans les diagonales du contreventement.

/l |

P’

5850

3000 y; 3000
7
6000

FIGURE 6.2 — Géométrie du contreventement vertical en V inversé
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Effort axial dans les diagonales
Sous l'effet de 'effort horizontal appliqué au panneau de contreventement, les deux dia-
gonales du systéme en V inversé participent a la reprise des sollicitations.

L’équilibre horizontal du noeud supérieur conduit a la relation suivante :

2N cosax = Vp
ou :

— N : effort axial dans une diagonale;
— Vp : effort tranchant repris par la file de contreventement ;
— « : angle d’inclinaison de la diagonale par rapport a I’horizontale.

L’effort axial dans une diagonale est alors donné par :

N=_'p

2cos o

Application numérique :

63268
2 x cos(62.8°)

_632.68
2% 0.457

N =692.2 EN

L’effort axial de calcul retenu pour le dimensionnement des diagonales est donc :

Npg = 692.2 kN

Cette valeur servira pour la vérification de la résistance de la section ainsi que pour les
vérifications de stabilité au flambement conformément aux prescriptions de I’Eurocode 3.

6.1.3 Pré-dimensionnement de la section des diagonales

Le choix de la section des diagonales est effectué a partir de I'effort axial de calcul obtenu
précédemment :

Npg = 692.2 kN

En premiére approche, la section minimale nécessaire est déterminée en considérant la
résistance de la section en traction.

La condition de résistance s’écrit :
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Chapitre 6

avec

d’ou :

Pour un acier S275 :

En prenant :

on obtient :

Nga < Nt ga
A,
Nipa = J
Mo
N
A = Ed YMO
fy
f, =275 MPa
Yo = 1.0
3
A = 692.2 x 10
275

Apin = 2517 mm?

Apin = 25.17 em?

Choix de la section des diagonales

La section minimale obtenue lors du pré-dimensionnement est égale a :

Appin = 25.17 em?

Toutefois, le choix définitif de la section ne dépend pas uniquement de la résistance en
traction. Les diagonales de contreventement étant susceptibles de travailler en compression
sous certaines combinaisons d’actions, il est nécessaire de tenir compte des phénomeénes
d’instabilité et notamment du flambement.

Afin de garantir une rigidité suffisante et de limiter I’élancement des barres, une section
tubulaire carrée de type SHS a été retenue.

Le profilé adopté pour les vérifications est :

|SHS 200x200x8
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Les caractéristiques géométriques du profilé sont données dans le tableau suivant.

TABLE 6.1 — Caractéristiques géométriques du profilé SHS 200x200x8

Désignation SHS 200x200x8
Nuance d’acier S275

Aire de la section A 60.9 cm?
Rayon de giration ¢ 7.82 cm
Epaisseur ¢ 8 mm
Dimension extérieure 200 mm

Le profilé ainsi sélectionné est ensuite vérifié vis-a-vis du flambement conformément aux
prescriptions de 'Eurocode 3.

6.1.4 Veérification de la résistance au flambement
Les diagonales de contreventement peuvent étre sollicitées en compression sous certaines

combinaisons de charges. Une vérification de la stabilité au flambement est donc effectuée
conformément aux prescriptions de I’'Eurocode 3.

Elancement mécanique La longueur de flambement est prise égale & la longueur réelle
de la diagonale :

Lo = Ly = 6.57 m

L. =657 cm

L’élancement mécanique est donné par :

LC’I“
A= —
7
avec :
1 ="7.82 cm
On obtient :
657
A= ——
7.82
A =84.0
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Elancement réduit L’élancement réduit est calculé par

avec .
fy, =275 M Pa
E = 210000 M Pa
D’ou :
Y 275
V72 x 210000
A =0.97

Coefficient de réduction Pour un profilé creux formé a froid, on adopte la courbe de
flambement (c) correspondant au facteur d’imperfection :

a =049

Le coefficient intermédiaire vaut :

_1 T 12
¢ = [1+ (A —0.2) + N7

1
¢ =3 [1+0.49(0.97 — 0.2) 4 0.97%]

®=1.16
Le coefficient de réduction est alors :
B 1
Yo Verox
x = 0.56

Reésistance au flambement La résistance de calcul au flambement est donnée par :

XAfy

TMm1

Ny ra =

avec
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A =60.9 em? = 6090 mm?

Yv1 = 1.0
On obtient :
N ~0.56 x 6090 x 275
b,Rd = 1000
Ny ra = 9379 EN
Vérification

Npg = 692.2 kN

Ny.pa = 937.9 kN

Ngd < Np Rra

La vérification au flambement est donc satisfaite.

Le profilé SHS 200x200x8 présente une résistance suffisante pour reprendre les efforts de
compression développés dans les diagonales du contreventement.

6.2 Contreventement horizontal de toiture

6.2.1 Introduction

Le contreventement horizontal de toiture, communément appelé poutre au vent, assure
la stabilité de la couverture et participe & la transmission des efforts horizontaux vers
les systémes de contreventement verticaux. Il joue également un role essentiel dans la
redistribution des actions appliquées sur les pignons et contribue a la rigidité globale de
I'ouvrage.

Dans la structure étudiée, le contreventement horizontal est réalisé a 1’aide de croix de
Saint-André disposées dans les travées extrémes de la toiture. Ces dispositifs permettent
de transmettre les efforts horizontaux aux palées de stabilité implantées dans le batiment.

Le dimensionnement est effectué conformément aux prescriptions de I’Eurocode 3 en consi-
dérant I’action la plus défavorable appliquée au niveau de la toiture.

6.2.2 Détermination des efforts appliqués a la poutre au vent

Les résultats de I’étude dynamique ont montré qu’un effort horizontal de :
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FIGURE 6.3 — Contreventement horizontal de toiture

Eoiture,s = 286.85 kN

est appliqué au niveau de la toiture sous ’action sismique.

Par ailleurs, ’action du vent sur le pignon génére une force horizontale totale égale a :

W =1107.81 kN

La moitié de cette action est transmise au niveau de la toiture par l'intermédiaire des
potelets de fagade, soit :

w

Ftoiture,v = 7
1107.81

Ftoiturew = 9

Eoiture,v = 55391 kN

La comparaison des efforts horizontaux appliqués au niveau de la toiture conduit a :

Eoiture,v =553.91 kN
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Ftoiture,s = 286.85 kN

L’action du vent étant la plus défavorable, elle sera retenue pour le dimensionnement du
contreventement horizontal de toiture.

L’effort de calcul adopté est donc :

Fioiture = 553.91 kN

Effort dans les diagonales de la croix de Saint-André

La poutre au vent est assimilée & une poutre treillis horizontale reposant sur les palées de
stabilité situées aux extrémités du batiment.

Sous 'action de I'effort horizontal appliqué a la toiture :

Froiture = 553.91 kN

les réactions aux appuis sont obtenues par les équations d’équilibre :

Eoiture
T —
2
d’ou :
T 5953.91
2
T =276.95 kN

Cette valeur correspond a l'effort tranchant maximal transmis a l'extrémité de la poutre
au vent.

Géométrie de la maille La maille élémentaire de la poutre au vent présente les di-
mensions suivantes :

d=6.00m

b=3.00m

La longueur de la diagonale est obtenue par :

Ldiag =Vd?+?

Laiag = V6 + 32
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Laiag = 6.71'm

Effort axial dans la diagonale Dans une croix de Saint-André, seules les diagonales
tendues sont supposées participer a la reprise des efforts horizontaux. Les diagonales
comprimées sont négligées en raison de leur faible résistance au flambement.

L’effort de traction dans la diagonale la plus sollicitée est alors :

Ldiag

N, =T
¢ d

Application numérique :

71
Ny = 276.95 x %

N; =309.64 kN

L’effort de calcul retenu pour le dimensionnement des diagonales de la poutre au vent est
donc :

| Npa = 309.64 kN |

6.2.3 Pré-dimensionnement de la section des diagonales

Le choix de la section des diagonales est effectué a partir de 'effort de traction de calcul
obtenu précédemment :

Ngq = 309.64 kN

La condition de résistance en traction s’écrit :

Nga < Nt pa
avec :
Af
Nipa = —%
Ym0

La section minimale nécessaire est donc donnée par :

NEa, Ymo

Amin =
fy

Pour l'acier S275 :
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fy =275 MPa
et :
Yo = 1.0
On obtient :
3
A = 309.64 x 10
275

Apin = 1126 mm?

Appin = 11.26 ¢m?

La section minimale requise pour 1’élément de contreventement est donc :

Apin = 11.26 em?

Choix de la section des diagonales

La section minimale obtenue lors du pré-dimensionnement est égale a :

Apin = 11.26 em?

Afin de satisfaire cette condition tout en utilisant un profilé normalisé couramment em-
ployé pour les contreventements légers de toiture, une section constituée de deux corniéres
égales assemblées de part et d’autre du gousset est retenue.

Le profilé adopté pour les vérifications est :

2L60x60x6

Les principales caractéristiques géométriques de cette section sont résumées dans le ta-
bleau suivant.

TABLE 6.2 — Caractéristiques géométriques du profilé 2L60x60x6

Désignation 2L.60x60x6
Nuance d’acier S275
Section d’une corniére 6.84 cm?
Section totale 13.68 cm?
Epaisseur 6 mm
Longueur des ailes 60 mm
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La section totale du profilé retenu est supérieure a la section minimale requise :

Apor = 13.68 em? > Appin = 11.26 cm?

Le profilé 2L60x60x6 est donc retenu pour le dimensionnement des diagonales de la
poutre au vent.

6.2.4 Vérification de la résistance en traction

La résistance de calcul de la section en traction est déterminée conformément & I’'Eurocode
3 par la relation :

avec

Ayor = 13.68 em?

f, = 27.5 kN/cm?

Ymo = 1.0

On obtient :

13.68 x 27.5

Nipa = 1.0

Ni.pa = 376.2 kN
La vérification de la résistance s’écrit :
Nga < N¢ pa

309.64 < 376.2 EN

La condition est vérifiée.

Le profilé 2L60x60x6 présente donc une résistance suffisante pour reprendre les efforts
de traction développés dans les diagonales du contreventement horizontal de toiture.
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6.3 Conclusion

L’étude des contreventements a permis de dimensionner les systémes assurant la stabilité

globale de la structure sous l'effet des actions horizontales. Les contreventements verti-

caux en V inversé ont été vérifiés sous 'action sismique, tandis que le contreventement

horizontal de toiture a été dimensionné sous ’action du vent, plus défavorable a ce niveau.
)

Les vérifications réalisées conformément aux prescriptions de I’Eurocode 3 ont conduit
au choix d'un profilé SHS 200x200x8 pour les diagonales des palées de stabilité et d'un
double cornier 2LL60x60x6 pour les diagonales de la poutre au vent. Les sections retenues
présentent une résistance suffisante pour assurer la stabilité et le bon fonctionnement de
I'ouvrage.
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Chapitre 7

Etude des assemblages métalliques

7.1 Introduction

Les assemblages métalliques assurent la liaison entre les différents éléments porteurs de la
structure et permettent la transmission des efforts internes au sein de ’ossature métallique.
Leur conception influence directement la rigidité, la stabilité ainsi que le comportement
global de la structure sous l'effet des charges verticales, du vent et du séisme.

Dans le présent projet, les éléments principaux de la structure ont été réalisés par préfa-
brication en atelier a l'aide d’assemblages soudés, tandis que les opérations de montage
sur chantier ont été effectuées principalement par boulonnage a I’aide de boulons a haute
résistance. Les liaisons principales ont été congues de maniére a assurer la continuité struc-
turale ainsi qu'une transmission correcte des efforts internes entre les différents éléments
porteurs de la structure.

Le présent chapitre est consacré a 1'étude des principaux assemblages de la structure,
notamment les liaisons ferme—poteau, les assemblages poutre—poteau ainsi que les pieds
de poteaux métalliques. Les vérifications et le dimensionnement des assemblages sont
réalisés conformément aux prescriptions de I’Eurocode 3 relatives au calcul des structures
métalliques.

7.2 Hypothéses générales de calcul

Le dimensionnement des assemblages métalliques est effectué conformément aux pres-
criptions de I’Eurocode 3 relatives au calcul des structures en acier et des assemblages
métalliques.

Les assemblages étudiés sont réalisés a 'aide d’acier de nuance S275 identique & celui
utilisé pour les principaux éléments porteurs de la structure. Les assemblages boulonnés
sont réalisés a ’aide de boulons a haute résistance permettant d’assurer une transmission
correcte des efforts internes et une meilleure rigidité des liaisons.

Les soudures sont principalement réalisées en atelier afin d’assurer une meilleure qualité
d’exécution et une bonne continuité mécanique entre les éléments assemblés. Les assem-
blages boulonnés sont utilisés principalement lors des opérations de montage sur chantier.
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Les assemblages étudiés dans le présent chapitre assurent la transmission des efforts in-
ternes développés au sein de la structure, notamment les efforts normaux, les efforts
tranchants ainsi que les sollicitations générées au niveau des nceuds principaux.

Les sollicitations utilisées pour le dimensionnement des assemblages correspondent aux
combinaisons les plus défavorables obtenues lors du calcul des éléments structuraux étudiés
dans les chapitres précédents.

7.3 Etude du nceud d’assemblage ferme—poteau

7.3.1 Présentation du nocud

Le neeud d’assemblage ferme—poteau constitue 'un des assemblages principaux de la struc-
ture métallique de la gare routiére. Il assure la liaison entre la ferme principale de type
HOWE et le poteau tubulaire supportant la couverture de la halle principale.

La ferme étudiée est constituée de profilés tubulaires circulaires assemblés sous forme
de treillis triangulé. Le fonctionnement structural de la ferme permet de transmettre les
sollicitations développées au niveau de la couverture vers les poteaux principaux de la
structure.

La téte du poteau participe directement au fonctionnement global du nceud et assure la
continuité structurale entre les différents éléments assemblés.

L’assemblage adopté est constitué :

— d’une platine circulaire soudée en atelier ;

— de boulons a haute résistance assurant le montage sur chantier ;

— de soudures reliant les éléments tubulaires aux platines d’assemblage.
Les éléments principaux assemblés au niveau du noeud sont réalisés a partir de tubes
circulaires de type :

TRON 168 x 4.5

Les Figures 7.1 et 7.2 présentent respectivement la vue générale ainsi que le détail construc-
tif du noeud d’assemblage ferme—poteau adopté dans le présent projet.
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FIGURE 7.1 — Vue générale du nceud d’assemblage ferme—poteau
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FIGURE 7.2 — Détail de ’assemblage tubulaire du noeud ferme—poteau

7.3.2 Hypothéses de calcul

Le comportement du noeud est étudié selon une approche simplifiée basée principalement
sur la transmission des efforts axiaux développés dans les membrures de la ferme au
voisinage des appuis.

La membrure supérieure constitue la zone la plus sollicitée du nceud en raison des efforts
de traction générés par le moment négatif développé au niveau des appuis.

Le pré-dimensionnement de ’assemblage est réalisé en adoptant une platine circulaire
boulonnée comportant huit boulons disposés de maniére circulaire autour de la membrure
supérieure.
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7.3.3 Efforts transmis au niveau du nceud

Les efforts transmis au niveau du nceud d’assemblage ferme—poteau sont déterminés a
partir des sollicitations obtenues lors de I’étude de la ferme principale présentée dans le
chapitre des éléments principaux.

Au voisinage des appuis, le fonctionnement structural de la ferme HOWE génére un mo-
ment négatif se traduisant principalement par des efforts axiaux dans les membrures du
treillis. La membrure supérieure constitue la zone la plus sollicitée du nceud et travaille
principalement en traction, tandis que les deux membrures inférieures reprennent les ef-
forts de compression.

L’effort axial maximal développé dans la membrure supérieure est égal a :
N = 595.08 kN
Cet effort sera utilisé pour le dimensionnement des principaux composants du noeud d’as-
semblage, notamment les boulons ainsi que les platines d’assemblage.
7.3.4 Dimensionnement des boulons

L’assemblage de la membrure supérieure est réalisé a 1'aide de huit boulons disposés de
maniére circulaire autour du tube principal.

L’effort de traction transmis par la membrure supérieure est égal a :

N = 595.08 kN

En supposant une répartition uniforme des efforts entre les boulons, I'effort de traction
repris par un seul boulon est donné par :

N
Ny = —
n
Avec :
n =3y
Application numérique :
N, = 595.08
8
Ny = 74.39 kKN

La résistance de calcul d’'un boulon sollicité en traction est donnée par :

0.9fupAs

Fy ra =
YMm2
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La condition de résistance impose :

Ny < Fi pa

D’ou :
A > Nyvare
o 09fub

Avec :

— fup = 1000 MPa;
— a2 = 1.25.
Application numérique :

74.39 x 10° x 1.25
As >
0.9 x 1000

A, > 103.32 mm?

La section résistante d’'un boulon M16 est égale a :

A, = 157 mm?

La condition de résistance est vérifiée :

157 > 103.32 mm?

Par conséquent, I'utilisation de huit boulons M16 de classe 10.9 est suffisante pour assurer
la transmission des efforts de traction développés dans la membrure supérieure.

7.4 Etude de I’assemblage poutre-poteau

7.4.1 Présentation de ’assemblage

L’assemblage poutre—poteau constitue I'un des principaux nceuds rigides du portique ad-
ministratif de la gare routiére. Il assure la liaison entre les traverses principales de plancher
et les poteaux métalliques porteurs de la structure.

Les éléments principaux assemblés sont réalisés a partir de profilés laminés de type
HEA500 pour les poutres ainsi que pour les poteaux. Les assemblages sont concgus de
maniére a assurer une transmission correcte des moments fléchissants, des efforts tran-
chants ainsi que des efforts normaux développés au niveau des noeuds du portique.

L’assemblage adopté est constitué :
— d’une platine verticale soudée en atelier ;
— de boulons a haute résistance assurant le montage sur chantier ;
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— de raidisseurs transversaux et longitudinaux permettant de rigidifier localement la
zone nodale ;
— d’'un jarret de renforcement améliorant la transmission des efforts entre la poutre
et le poteau.
Les raidisseurs et éléments de renforcement disposés au niveau du nceud permettent d’amé-
liorer la rigidité locale de I’assemblage et d’assurer une meilleure diffusion des contraintes
dans ’ame du poteau.

La Figure 7.3 présente la géométrie générale de I'assemblage poutre-poteau adopté dans
le présent projet.

80, _140_, 80
O =0 = b 3y
FoRNOY E—
o O o 'c\; +)\
$ $ =] 2 ;’
o o |F ol
o o g
E 2

o O | g of
o o 8 ¥
o o of
o o of
o o of
o ¢ of

150 | 1

FIGURE 7.3 — Vue générale de I'assemblage poutre—poteau

7.4.2 Hypothéses de calcul

L’étude de I'assemblage poutre—poteau est réalisée conformément aux prescriptions de
I’Eurocode 3 relatives au calcul des assemblages métalliques.

Les assemblages poutre—poteau du portique administratif sont considérés rigides et as-
surent la transmission des moments fléchissants développés au niveau des traverses prin-
cipales.

Le comportement mécanique du nceud est étudié selon une approche simplifiée basée
principalement sur la transmission du moment fléchissant par les boulons disposés au
niveau de la platine verticale.

Le pré-dimensionnement de 1’assemblage est réalisé en adoptant :
— des boulons a haute résistance de classe 10.9;
— une disposition verticale de treize rangées de boulons;
— un assemblage symétrique comportant deux colonnes de boulons;
— une hauteur totale de platine égale a 1000 mm.
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Les raidisseurs et panneaux rigidifiés disposés au niveau du noeud ont déja été étudiés
dans le cadre de la vérification de la zone nodale renforcée du poteau principal.

7.4.3 Efforts transmis & ’assemblage

Les assemblages poutre—poteau du portique administratif sont considérés rigides. Les tra-
verses principales transmettent ainsi des moments fléchissants importants au niveau des
noeuds structuraux.

Les sollicitations maximales appliquées a ’assemblage sont les suivantes :

Mpy = 1617.20 kN.m

Vg = 630.30 kN
Le moment transmis par la poutre génére principalement un couple traction—compression
repris par les boulons disposés au niveau de la platine verticale.

L’assemblage adopté comporte deux colonnes symétriques de boulons réparties sur une
hauteur totale de :

h = 1000 mm

L’entraxe vertical entre les rangées de boulons est égal a :

p =70 mm

Une rangée centrale de boulons est supprimée au niveau de l'aile inférieure du profilé
HEADB00 afin de permettre le montage de 1'assemblage et d’éviter les interférences locales
avec les éléments constitutifs de la poutre.

Le calcul des efforts de traction dans les boulons est réalisé en assimilant le groupe de
boulons & une section soumise & un moment fléchissant.

L’effort maximal de traction dans un boulon est donné par :

Avec :

— y; « distance entre la rangée considérée et le centre de gravité du groupe de boulons;;
— n; : nombre de boulons par rangée ;
— Ymae - distance maximale correspondant a la rangée extréme.

Compte tenu de la géométrie retenue pour l'assemblage, les distances des rangées de
boulons par rapport au centre de gravité du groupe sont déterminées en tenant compte
d’une zone centrale libre permettant d’éviter les interférences avec les ailes du profilé
HEADB00 et de faciliter le montage des boulons.
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La distance maximale correspondant aux rangées extrémes est égale a :

Ymae = 450 mm

Le tableau suivant présente la répartition des distances utilisées pour le calcul du groupe

de boulons.

TABLE 7.1 — Répartition des efforts dans les rangées de boulons

Rangée y; (mm) ¢? (mm?) n, niy?

1 450 202500 2 405000
2 380 144400 2 288800
3 310 96100 2192200
4 240 57600 2 115200
5 170 28900 2 57800
6 100 10000 2 20000
7 -80 6400 2 12800
8 -150 22500 2 45000
9 -220 48400 2 96800
10 -290 84100 2 168200
11 -360 129600 2 259200
12 -430 184900 2 369800

S (ny?) 2030800

Application numérique :

1617.20 x 105 x 450
2030800

F;f,ma:r =

Fimaz = 358.35 kN

Cet effort correspond a I’effort maximal de traction développé dans les boulons extrémes
de 'assemblage et sera utilisé pour le dimensionnement des boulons selon les prescriptions
de ’'Eurocode 3.

7.4.4 Dimensionnement des boulons

Le dimensionnement des boulons est réalisé conformément aux prescriptions de I’Eurocode
3 relatives aux assemblages boulonnés soumis a des efforts de traction.

L’effort maximal de traction développé dans les boulons extrémes de ’assemblage est égal

a:
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Fmaz = 358.35 kN

La résistance de calcul d’un boulon sollicité en traction est donnée par :

La condition de résistance impose :

Ft,max < F;f,Rd

D’ou :

As > Ft,max7M2
- 09fub

Avec :

— fup = 1000 MPa pour les boulons de classe 10.9;
— Ym2 = 1.25.

Application numérique :

358.35 x 10° x 1.25
As 2
0.9 x 1000

A, > 497.71 mm?

La section résistante des boulons normalisés devient :

— M27 :

A, = 459 mm?
— M30 :
A, = 561 mm?

La section résistante d’'un boulon M30 reste supérieure a la section minimale requise :

561 > 497.71 mm?

Par conséquent, 'utilisation de boulons M30 de classe 10.9 avec trous de diamétre :

32 mm

est retenue pour 'assemblage poutre—poteau.

Les boulons M30 permettent d’assurer une transmission correcte des efforts de traction
développés au niveau des rangées extrémes de la platine d’assemblage.
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Conclusion Générale

Le présent mémoire a porté sur ’étude et le dimensionnement de la structure métallique
d’une gare routiére multimodale implantée dans la wilaya de Sétif. L’objectif principal de
ce travail était de concevoir une structure capable de satisfaire aux exigences de résistance,
de stabilité et de service imposées par les réglementations en vigueur, tout en répondant
aux contraintes architecturales et fonctionnelles du projet.

Dans un premier temps, les actions appliquées a I'ouvrage ont été déterminées conformé-
ment aux prescriptions réglementaires, notamment les charges permanentes, les surcharges
d’exploitation ainsi que les actions climatiques dues au vent et a la neige. Les différentes
combinaisons de calcul ont ensuite permis d’identifier les sollicitations les plus défavorables
a prendre en compte pour le dimensionnement des éléments structuraux.

L’étude des éléments secondaires a conduit au dimensionnement des pannes de toiture, des
lisses de fagade, des potelets supportant le vitrage ainsi que de ’escalier métallique. Les
vérifications réalisées ont montré que les profils retenus satisfont aux critéres de résistance,
de stabilité et de déformation prescrits par les Eurocodes.

Par la suite, les éléments principaux de la structure ont été étudiés a partir des sollicita-
tions issues de la modélisation numérique. Les vérifications effectuées ont permis de valider
les sections adoptées pour les poutres, les traverses et les poteaux constituant I'ossature
porteuse de I'ouvrage.

L’analyse dynamique réalisée conformément aux dispositions du RPA 2024 a permis d’éva-
luer le comportement global de la structure sous ’action sismique et de vérifier sa confor-
mité vis-a-vis des exigences réglementaires. Les résultats obtenus ont ensuite servi de base
au dimensionnement des systémes de contreventement verticaux et horizontaux assurant
la stabilité générale de I'ouvrage.

Enfin, I’étude des assemblages a permis de définir les dispositions constructives nécessaires
a la transmission des efforts entre les différents éléments de la structure. Les vérifications
réalisées ont confirmé 'aptitude des assemblages retenus a assurer un comportement sa-
tisfaisant de I’ensemble structural.

L’ensemble des résultats obtenus met en évidence la cohérence du systéme structural
adopté ainsi que la conformité de la structure aux exigences de sécurité, de stabilité et
de service. Les sections retenues présentent des capacités suffisantes pour reprendre les
sollicitations appliquées tout en garantissant un fonctionnement satisfaisant de I'ouvrage
en phase d’exploitation.

Ce travail a ainsi permis de mettre en application les connaissances acquises au cours de
la formation en ingénierie, tout en apportant une approche concréte du dimensionnement
des structures métalliques selon les réglements actuellement en vigueur.
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Annexe A

Application du théoréme des trois
moments

La lisse LS3 est modélisée comme une poutre continue reposant sur six appuis successifs
notés A, B, C, D, E et F.

Les longueurs des travées sont :

L1 :L5 =6.40m

Ly=Ls=1Ly=6.00m

Les appuis extrémes sont assimilés a des articulations :

My=Mp=20

Compte tenu de la symétrie géométrique de la lisse :

Mp = Mg

Mc = Mp

A.1 Calcul sous charges permanentes

La charge permanente uniformément répartie appliquée a la lisse est :
q=G=>5.125 kN/m

Le théoréme des trois moments de Clapeyron s’écrit :

- QiL? _ qZ'HL?H

M;L; +2M; 1 (L; + Liy1) + Mol = 1 1
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A.1.1 Equation des appuis A-B-C

abi  al

MaLy +2Mp(Ly + Lo) + MLy = — 1 1

Comme :

My=0

on obtient :

5.125 x 6.4%  5.125 x 6°

25.6 M 6Mo = —
Bt c 1 1
Calcul du second membre :

12 43

_ 5125 x6.47 _335.87

4

12 3

AL TS

d’ou :
25.6 Mp + 6Mo = —612.62
A.1.2 Equation des appuis B-C-D

5.125 x 62 5.125 x 6°
4 4

6Mp + 24My + 6Mp = —
6Mp + 24Mqo + 6 Mp = —553.50

A.1.3 Equation des appuis C-D-E
6Mc + 24Mp 4+ 6 Mp = —553.50

A.1.4 Equation des appuis D-E-F

5.125 x 6% 5.125 x 6.43

6Mp + 25.6Mp = — 1 1

6Mp + 25.6 Mg = —612.62
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A.2 Reéduction du systéme par symétrie

Compte tenu de la symétrie :

Le systéeme devient :

25.6Mp + 6Mc = —612.62

6Mp + 30Mo = —553.50

A.3 Reésolution

De la deuxiéme équation :

—553.50 — 30M¢
6

Mp =

Mp = —92.25 — 5M¢

En remplacant dans la premiére équation :

25.6(—92.25 — 5M¢) + 6 M = —612.62

—2361.60 — 122M¢y = —612.62

Mo = —14.34 kN.m
Puis :
Mp = —92.25 — 5(—14.34)

Mp = —20.55 kN.m

Les moments aux appuis deviennent donc :
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Mo = Mp = —14.34 EN.m

Ces valeurs ont été retenues pour la détermination des efforts développés dans les mem-
brures principales de la lisse.

A.4 Calcul sous ’action du vent
La charge linéaire due au vent est :

w = 16.50 kN/m

Le probléme étant linéaire, les moments obtenus sont proportionnels a la charge appliquée.

Le rapport entre les deux chargements vaut :

qw  16.50
— =——=23.219
G 5.125

Les moments sous 'action du vent deviennent alors :

Mp = Mg = —20.55 x 3.219 = —66.16 kN.m

My = Mp = —14.34 x 3.219 = —46.17 kN.m

Les valeurs retenues pour le dimensionnement sont donc :

| Mp = Mg = —66.16 kN.m|

| M¢ = Mp = —46.17 kN.m|
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