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SOMMA IRE

Le but de ce travail est de présenter une analyse structurale
et le dimensionnement d'un Building Administratif de six étages
{R + 6) de la Bociété Nationale d’Electricité du Seénégal
(SENELEC) en béton armé. C'est en fait un projet d'extension de
son ancien siége situé a Dakar, 28, RUE VINCENS, devenant de plus
en plus étroit.

D'ailleurs 1l'analyse structurale d'un Batiment a toujours retenu
toute l'attention des ingénieurs. Le design est basé soit sur des
méthodes de calcul aux contraintes admissibles, soit sur des
méthodes de calcul aux états limites. Il s'agit donc de présenter
une analyse structurale du Building et de dimensionner ses
differents éléments structuraux avec des méthodes basées sur une
étude plus élaborée.

Nous avons d'abord développé un peu d'historique du béton armé,
son utilisation actuelle, ses avantages et inconvénients ; et
fait un rappel des notions fondamentales dans le but de fixer la
méthodologie ainsi que les normes de design adopter. Nous nous
sommes surtout préoccupés des méthodes de calcul aux états
limites de la norme canadienne, qul tiennent compte de tous les
facteurs d'insécurité en leur appliquant individuellement un
facteur de sécurité supérieur a 1. C'est 1la l'état pour lequel
une condition requise d'une constructien est strictement.
satisfaite, et cesseralit de 1'é8tre en cas de modification d'une
action.

Puis nous avons effectué 1'analyse structurale du Building aprés
avolr passé en revue les hypothéses de dimensonnement.

Nous avons utilisé les mémes hypothéses, méthodes et formules
pour le dimensionnemnt des éléments structuraux depuis les

poutrelles jusqu'aux fondations.
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A, :

ABREVIATIONS

surface de la semelle, en mm?2

la largeur effective de la table de compression, en mm

cdté de la colonne, en mm

hauteur utile de 1'élément, en mm

charge permanente, en kilcnewtons

hauteur hors-tout, en mm

moment d'inertie, en mm*

coefficient de flamblement

constante donnée en haut de chague diagramme d'interaction

charge d'exploitation, en KN

moment négatif pondéré maximal a 1l'axe de l'appul en
KN.m

: charge totale d'utilisation & la base du poteau (colonne) ,en

KN

pression du sol a la base de la semelle, KN/m?

charge due au vent ou aux séismes, en KN

rayon de giration, en mm

espacement des étriers, en mm

espacement des barres d'armature, en mm

effort causé par les variations de température, le fluage,
le retrait et les tassements différentiels, en KN

effort tranchant pondéré a l'axe de l'appul de la poutre
considérée comme simplement appuyée, en KN

poids propre de la semelle et du remblai au-dessus de la
semelle, en KN

ltaire délimitée par le périmétre externe de la section du
béton incluant 1l'aire des trous, le cas échéant, en mm?
section totale de 1'élément, en mm

aire chargée, en mm?
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A2 : aire maximale de la surface d'appul qui est géométriquement
semblable et concentrique avec 1l'aire chargée, en mm?
A, * 1'aire délimitée par le contour moyen des parolis {(de la
section creuse équivalente 2 parol mince), en mm
A, : ltaire délimitée par 1'axe de l'armature de torsion
transversale fermée, incluant l'aire des trous,
le cas échéant, en mm?
A : alire de l'armature tendue, en mm?
A, : 1'aire d'un brin d'une armature de torsion mesurée
parallelement & 1l'axe longitudinal de 1'élément, en

mm?
A, l'aire de l'armature d'ame, en mm?
API : appul intermédiaire
APR : appul de rive
ArmTran : armature transversale (dans ce projet & 10)
b, : périmetre de la section crtique, en mm
b, : largeur de 1'élément, en mm
Ca : coefficient rattachant le diagramme réel des moments

a un diagramme uniforme équivalent des moments

£, : la résistance caractéristique du béton, en MPa

£, : la résistance caractéristique de l'acler, en MPa

h, : épaisseur de la dalle de compression, en mm

1, : la longueur d'ancrage droit des barres, en mm

1 acomp la longueur d'ancrage en compression des gonjons, en mm

1n : distance libre entre nus des appuls, en mum

lu : longueur libre non soutenue du poteau, en mm

M, valeur du moment pondéré d'extrémité numériguement le
plus petit sollicitant le poteau (moment du premier

ordre), en KN.m
M, : valeur du moment pondéré d'extrémité numériguement le
plus grand sollicitant le poteau {moment du premier

ordre}, en KN.m

Mc : moment accru, en KN.m
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M, : moment fléchissant pondéré di a la compression la plus
défavorable des charges pondérées, en KN.m

M, : moment résistance pondéré, en KN.m

NonPond: effort de compression non pondéré, en KN

Po : périmétre externe de la section du béton, en mm

P, = Po: effort pondéré de compression centré, en KN

P, : périmétre de 1l'axe de l'armature transversale de

torsion, en mm

P, : résistance pondéré de 1'élément, en KN

Pond. : effort de compression pondéré, en KN

q, : pression admissible sur le sol, en KN/m?

q, : pression fictive du sol correspondant aux charges

pondérées, en KN/m?

strb : surface tributaire de 1'élément, en m2
T.. résistance a la torsion pure causant la fissuration, en
N.mm
T, : valeur de la torsion sollicitant un élément, en KN
T, la résistance pondérée a la torsion, en KN
TvI : Travée intermédiare
TvR : Travée de rive
v, la résistance pondérée a 1l'effort tranchant fournie par
le béton, en KN
v, l'effort tranchant pondéré calculé sollicitant la
section, en KN
Vv, : la résistance pondérée a l'effort tranchant, en KN
v, : la résistance pondérée a l'effort tranchant fournie par
l'armature d'ame, en KN
Ve 1l'effort tranchant pondéré, en KN
Ve, : l'effort tranchant pondéré, en KN
Vi l'effort tranchant de la semelle agissant comme une
poutre de grande largeur, en KN
VEp : 1'effort tranchant de la semelle soumise au

poingonnnement, en KN
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CRT
ELC

coefficient de charge
rapport de la distance entre les axes des barres extémes

a la hauteur de la section de l'élément
coefficient de combinaison des charges
coefficient de réduction de la résistance

caractéristique du béton
coefficient de réduction de la résistance

caractéristique de l'acier
facteur pour tenir compte de la densité du béton

pourcentage d'acier dans le béton
court
é€lancé
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CHAPITRE I : INTRODUCTION

La construction d'un abri est un besoin primordial pour les
hoemmes. Cependant pour des raisons évidentes de protection et de
sécurité, la conception et la réalisation des constructions sont
soumises a des exigences.

Aprés l'architecte qui propose une conception initiale portant
sur l'utilisation et la répartition de l'espace, sur l'aspect
esthétique etc..., l'ingénieur Civil intervient pour effectuer
les calculs nécessaires pour s'assurer de l'intégrité et de la
sécurité de l'ossature.

Actuellement, le béton armé est le matériau qu'on utilise le plus
dans la construction. Il est un matériau complexe constitué par
la réunion de deux composantes : le béton et l'acier, disposés
de fagon a utiliser d'une maniére économique et rationelle leurs
résistances respectives. Il est une invention essentiellement
frangaise.

C'est en 1848 ¢ue Joseph Louis LAMBOT 1Imagina d'associer
intimement un réseau de barres d'acler et du béton de ciment ;
ainsi naissait un nouveau matériau promis A& un avenir que son
inventeur lui-méme n'espéralt probablement pas. En guise de sa
premiére application pratique LAMBOT se construisit ... une
barque. Il prit un brevet de cette invention mais il n'y eu
pratiquement pas de suite...

Quelques années plus tard, Joseph MONIER, un jardinier de
Versailles utilisa un procédé analogue pour fabrigurer des
caisses pour fleurs et arbustes. Il fit breveter son procédé et
il eut du succés puisgue la rumeur publique lui attribue
1'invention du béton armé ; d'ailleurs, son brevet fut assez
exploité en Allemagne par la firme "MONIER BETON BAU" entreprise
qui existe toujours.

Puls c'est PFrangois Hennebigue ¢qui mit au point les premieéres
bases de calcul permettant 1l'utilisation rationnelle de ce

matériau.
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En 1891, Edmond COIGNET fut le premier a utiliser dans 1la
construction d'un immeuble a Biarritz des poutres préfabriquées

en béton armé.
Enfin, en 1897, Charles RABUT professait a 1'Ecole Nationale des

Ponta et Chausséses le premier cours concernant ce matériau : le
béton armé s'offrait désormais & 1'ingéniosité des contructeurs.
Le béton armé a été calculé "aux contraintes admissibles". C'est
un calcul basé sur le princpe selon lequel le seul facteur
d'insécurité est 1la résistance intrinséque des matériaux
utilisés. D'autres facteurs d'insécurité comme la valeur la plus
probable des charges permanentes, la valeur des actions variables
appliquées (avec une probabilité de dépassement), 1'aspect
défavorable ou favorable de ces charges et actions etc... doivent
étre pris en compte. Ainsi donc, la théorie de "calcul aux états
limites™ a vu le jour. C'est une méthode gui tient compte du
comportement réel du béton sous les différentes sollicitations.
Elle consiste a prendre en compte des coefficients de sécurité
judicieux selon les divers facteurs d'insécurité a 1'égard
- d'une part de l'état - limite ultime correspondant a la ruine
d'un des éléments de l'ouvrage,
- et dtautre part de 1'état - limite d'utilisation i.e aussi bien
de 1'état limite de fissuration que celui de déformation.
Le béton armé comme presque tout autre matériau posséde des
avantages mais également des inconvenients
*** Avantages

-- monolithisme

-- rigidité (déformations minimes)

-- mise en oeuvre simple

-- entretien

-- incombustibiliteé

-~ souplesse de forme

-~ économie (matériaux faciles & obtenir)
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*** Tnconvenients

-- poids

-- dispersion dans la gualité des matériaux (qualité non

constante)
-- utilisation de la résistance maximale aprés attente
de plusieurs jours

-- nécessité de coffrage et dfétais

~- rigidité (occasionnellement)
De ce fait, 1l est clair gue les avantages du béton armé
emportent largement sur ses inconvenients.
Le batiment qui sera étudié est érigé en six (6) étages (R + 6).
I1 sera construit sur un site situé prés de l'ancien siége.
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CHAPITRE II RAPPEL DES NOTIONS FONDAMENTALES

2.1 HMethodes de calcul

Deux méthodes peuvent étre wutilisées pour le calcul des
charpentes en béton armé
- la méthode de calcul aux contraintes admissibles.

- la méthode de calcul aux états limites.
2.1.1 Méthode de caloul aux contraintes admissiblaes

Elle est une méthode basée sur le calcul des contraintes dans les
matériaux du béton armé résultant des charges de service et gui
doivent étre inférieures aux contraintes admissibles.

Cette méthode est simple et utile mais présente certaines
inconsistances, en particulier dans le cas des zones comprimées
ou le béton se déforme dans le temps (fluage). Ce comportement
ne peut étre aisément introduit dans les équations "élastiques”.
En outre la sécurité globale d'un ouvrage n'était donc assurée
que par les coefficients de performance, comme si le seul facteur
d'insécurité était la résistance intrinseque, des matériaux
utilisés. Aussi la méthode des contraintes admissibles ne nous
donne pas des moyens de tenir compte du degré d'incertitude des
divers sortes de charges. Et comme la notion de sécurité ne cesse
d'évoluer, la méthode doit donc étre modifiée de fagon globale
par des facteurs d'ajustement. C'est ainsi que de nos jours on
utilise la méthode de calcul aux états limites.

2.1.2 Méthode de calcul aux états limites
L état limite est un état au - dela dugquel 1l'ouvrage ou un de ses

éléments ne répond plus aux fonctions pour lesquelles 11 a été

construit.
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Cependant le but de ces calculs est d'obtenir des probabilités
acceptables gu'une construction remplisse le réle qu'on lul a
assigné, c'est - a - dire qu'elle n'atteigne pas un état limite
précis. On distingue deux genres d'états limites.

a) Etat limite ultime
I1 correspond a la valeur maximale de la capacité
portante, dont le dépassement entrainerait la ruine de
1'ouvrage
- Equilibre statique ;
- Résistance de la structure ou de l'un de ses
é¢léments ;
- Stabilité de forme

b) Etat limite de service

I1 constitue la frontidre au - dela de laquelle les conditions
normales d'exploitation et de durabilité de la construction ou
de 1'un de ses éléments ne sont plus
satisfaites : -~ Quvertures excessives des fissures ;

- Déformations excessives des éléments

porteurs ;
- Vibrations inconfortables pour les

usagers...
2.2 Norme utilisée
Dans le cadre de ce projet, nous allons utiliser la norme

CAN3 - A23.3 - M84 de 1’'Association Canadienne de Normalisation

(ACNOR) pour le dimensionnement des éléments structuraux.

2.3 Formules utilisées pour le design des éléments

Le design des éléments tient compte des sollicitations

telles que l'effort normal, les efforts tranchants, les moments

de flexion et le moment de torsion.
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Les sollicitations dues A l'action des charges appligubes sont
déterminées par les méthodes de la résistance des matériaux et
d'analyse des structures.

2.3.1 Flexion

La procédure du dimensionnemnt en flexion s'établit comme
suit
1. détermination des valeurs des moments fléchissants
pondérés M, ( en KN.m).
2. calcul des Armatures.
* On cholsit une section préliminaire b et h
(mm?), l'enrcbage (mm), le diamétre de l'étrier et des
barres (mm), et le nombre de lits.

on calcule la quantité--—-.

M, 108

Er = vt en MPa ol M, en XN.&n et b,d en mm.

Et on détermine p
puls Ag requige = pxb*d en mnf

2.3.2 Cisaillement

Nous traiterons le cas ou les armatures d'ame sont constituées
par des étriers perpendiculaires & 1l'axe de la poutre avec les
étapes suivantes
1. calcul de l'effort tranchant pondéré en une section
donnée VE (en KN). La résistance pondérée a l'effort
tranchant Vr de la poutre a cette section doit étre au
moins égale a Vf.

2. Calcul de la force de résistance au cisalllement

du béton { Vc ).
Ve = 0.2%h%Q « /T *b *d

en N.
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3. Calcul de la force de résistance au cisaillement fournie par
les étriers (Vs).

_ PyrAvxLy*d o

v, 1 N

g

Avec V, 2 0.8sAs /FTosb «d

dc = 0.85

Espacement maximal Smax permis

Lorsgue
V3 = 0.4#A%d % /T +xbwed

d

alors Smax 2 5 ou 600 mm

Lorsgue
0.4%hed * /T sbwed < Vg < 0.8%Axd* /T «bwed

alors Smax % -? ou 300 mm

L'armature minimale transversale est donnée par

AV = 0,354 2w*3
Ly

2.3.3 Torsion
Les éléments en Béton Armé peuvent étre soumls & la torsion pure
ou & la torsion combinée avec une flexion, avec un effort

tranchant ou avec un effort normal. On distingue deux types de

torsion
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** La torsion d'équilibre

Elle a lieu lorsque le moment de torsion qui se produit, se
développe pour maintenir 1"équilibre du systéme et est
indépendante de la rigidité de 1'élément soumis a la torsion. Le
moment de torsion, qui doit reprendre la totalité de l'effet de
torsion, sans aucune redistribution d'efforts possible, doit étre
déterminé unigquement a partir des équations de la statistique.

** La torsion par compatibilité

Elle se prodult suite & un autre effort dans un autre membre de
la structure. Elle se produit ainsi pour maintenir 1la
compatiblité des déformations.
Aussi, l'intensité du moment de torsion gue va développer
1*élément dépend de la rigidité relative de 1'élément par rapport
aux autres éléments quili sont en connection avec lui.

Nous pouvons dire que c'est la torsion par compatibilité que nous
allons rencontrer dans ce projet. Mais elle est relativement
faible. Par conséquent elle est négligée dans les calculs.

Le code canadien (CAN3-A23.3-M84) permet de

- négliger l'effet de la torsion, lorsque le moment de torsion
sollicitant ne dépasse pas la valeur 0.25 * Tcr,

(Tf < ou = 0,25 * Tcr)
- prévolr des armatutres de torsicn si Tf > 0.25 * Tcr

Avec I article 11.2.4.1 M8d on & :
A;
Ter = _PEto.Atlt%t\/'f;
Cecl dépend aussi de la continuité des joints.

Pour la torsion de compatibilité on peut réduire Tf a
0.67 * Tcr.
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La résistance pondérée a la torsion doit étre calculée par:
- 2*AO*¢EQAC*§?
z S
On doit avoir T, 2 T

L'aire requise , A, des barres longitudinales est égale a :

A xP,
A= cé n

Dans la zone de compressicn, l'aire de l'armature longitudinale

de torsion peut étre réduite a

Hf
0.9%gxf,

L'aire A,, peut &tre considérée égale a 0.85 *A.

Par ailleurs , afin de s'assurer gqu'il ne se produit pas de
rupture par écrasement du béton pur par compression diagonale ,
les dimensions d'une section doivent étre telles que

Ve , Te*Py
brd A

< 0.25%A% * 1,

L'espacement S de l'armature transversale de torsion ne doit pas
excéder Ph/8 ni 300 mm.

Le diamétre nominal de la barre longitudinale doit dépasser S/16.
La limite d'élasticité utilisée dans les calculs de l'armature

transversale doit étre inférieure ou égale a 400 MPa.

2.3.4 Lea Eléments Structuraux

2.3.4.1 Plancher du Batiment

Les dalles sont les éléments plans reposant sur une structure

orthogonale composée de poutres secondalires et de poutres

principales.



Cependant, on distingue des dalles pleines portant dans une
direction et des dalles pleines portant dans deux directions

* Une dalle pleine porte dans une direction lorsgue la longueur
du grand co6té de la dalle est égale & au molins deux fois celle
du petit coété, ces longueurs étant mesurées entre les appuis.

* Une dalle porte dans deux directions lorsque la longueur du
grand cété de la dalle est inférieure & deux foils celle du petit
coté, ces longueurs étant mesurées entre les appuis.

Dans le cadre de ce projet, nous utiliserons le systéme de
planchers préfabriqués a corps creux. Les planchers préfabriqués
se généralisent dans la construction des immeubles.

Leur intérét primordial est d'atténuer 1'étayage traditionnel qui
constitue une perte de temps et une élevation du prix de revient
de 1la main - d'oeuvre. Ils sont composés de poutelles et
entrevous avec une dalle de compression. Les entrevous sont en
fait des corps creux en béton qui présentent, ‘en partie basse ,
des feuillures destinées a assurer leur repos sur les talons des
poutrelles. Les réactions dues aux charges pondérées agissant sur

la dalle sont transmises aux poutres secondaires.
2.3.4.2 Poutrelles ou Poutres secondaires

Pour le calcul des poutres secondaires, nous allons utiliser la
méthode approchée des valeurs forfaitaires pour le calcul des
sollicitations. Cette méthode consiste & donner des valeurs
forfaitaires aux efforts tranchants et aux moments fléchissants
en travées et aux nus des appuis.

La poutre est calculée comme une poutre en té compte tenu des

liaisons rigides entre la dalle de compression et la poutrelle.

Les maments gont donndsg par:
My = CeWrl 2

Leg effortg tranchants gsont donnés par:
Vf = C*Wf*ln_—-

PFE -- D
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2.3.4.3 Poutres principales

Pour le dimensionnement de ces poutres,nous utiliserons socit la
méthode de cross, soit la méthode forfaitaire pour le calcul des
sollicitations.

Cette méthode consiste a déterminer les valeurs des moments
fléchissants M, aux nus des appuls en ajustant celles des
moments pondérés M aux axes des appuls.

Les moments sont alors exprimés par la relation suivante
M, = M-Vs £
3

M, = moment fléchissant aux nus des appuis ajusté.
14
c

effort tranchant
cbté du poteau

il

1]

M
K_= bﬁ:'z;;et obtient As = pxb xd

2.3.4.4 Compression

Les poteaux sont les éléments verticaux de 1l'ossature d'un
batiment qui supportent principalement un effort normal de
compression.

On distingue deux types de poteaux : les poteaux contreventés et
les poteaux non contreventés.

Un poteau est considéré comme ocontreventé lorsque le batiment
dont 11 fait partie est contreventé par des murs, des cages
d'escaliers et d'ascenseur, et que le mouvement latéral du poteau
est négligeabble. Les poteaux contreventés ne subissent pas les
effets des forces horizontales.

Dans une structure non contreventée, les poteaux sont considérés
comme des poteaux non contreventés. Ils subissent un mouvement
herizontal non négligeable dl aux effets des forces horizontales

(Vent, séisme) et des charges verticales non symétriques.

PFE —— DG
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Commme nous sommes dans le cas d'une ossature contreventée , nous

traiterons unigquement les poteaux contreventés.

2.3.4.4.1 Poteaux courts contraventéas

un poteau contreventé est court lorsque son élancement

Kxlyu

< 34-122
M,

Pour les poteaux courts , on néglige 1'effet de
1'élancement c'est - & ~dire les effets du second ordre.

Pour les armatures longitudinales

Oon doit avelr

0.01 g Ast $ 0.04
Ag

2.3.4.4.1.1. Effort normal centré

Pour un poteau carré ou rectangulaire , le A.23.3( art.10.3.5.3)
permet une résistance pondérée maximale a 1'effort de compression

centré donnée par 1'éguation

P (max) = 0.80%P, = 0.80%A,[0.85%Q L, (1-p,) +§,+f]

On doit avoir P_(max) 2z P,

Et nous calculons Ast par la formule

'Asc = p g*Ag

2.3.4.4.1.2 Effort normal excentre

FPFE -~ DG
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ANy b= largeur du poteau

1 —+— 1 h= hauteur du poteau
l | |
| —6—— B pu
| | |
\ 1] |

1

|

| e

ng._ﬁ___

.

La force Pu est exprimée par la relation suivante

P, = 0.85%f *asb+).fgixAsi (1)
_ 1, e h .
P = 0.85*fc*a*b[§[h a]]+2fsi¢A31[§ di] (2)

2.3.4.4.2 Poteau élancé contreventé

Un poteau contreventé est considéré comme étant élancé lorsque:

%(kuu) > 34-12% (%)

Procedure de calcul
1. On détermine d'abord l'effort pondéré de compression centré
Pf et les moments pbndérés M, et M, du premier ordre
sollicitant le poteau par une méthode appropriée
d'analyse de structure.
2. On évalue le coefficient de flambement k du poteau.
3. On établit le coefficient d'accroissement du moment
M, , suivant l'article 10.11.6 pour tenir compte des
moments du second ordre.
Mc = 8§, * M,

PFE -- DG
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Et avec P, et Mc , on calcule les dimensions et l'armature
requises pour le poteau , en utilisant les équations établies
précédemment lorsque l'effort normal est excentré dans le cas du

poteau court contreventé.
2.3.4.5 Semelle isolée carrée

Les fondations sont les éléments de la structure d'un batiment
qui ont pour rdle de transmettre au sol des charges des poteaux
et des murs de ce batiment.

Dans le cadre de ce projet neous allons traiter seulement le cas
de fondations superficielles gqui consistent en des semelles
reposant sur le sol ; avec des semelles isoclées de forme carrée
sous un poteau.

a) Calcul de la surface minimale requise pour la semelle

A:m
s

b) Calcul de la pression fictive du sol correspondant aux

charges pondérées

_Pr_1.25%D+1.5%L
A A

=

c) Section critigue pour le calcul des moments de fléchisants.
Avec les exigences de A 23.3, la section critique pour le
calcul du moment fléchissant se trouve au nu du poteau.

d) Calcul de 1l'effort tranchant

V,=0.2%A%¢, /T xbd

¥FE -- DG
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Proceédure de calcul
1. Calcul de la surface de semelle reguise.

_ P+W
F

A

2. Calcul de la pression

g - Pr_1.253D+1.5%L
A A

3. Calcul de la hauteur utile d de la semelle
La hauteur utile d de la semelle doit é&tre déterminée en
vérifiant l'effort tranchant de la semelle dans les deux cas

suivants:
a) Effort tranchant de la semelle agissant comme une poutre

de grande largeur
Dans ce cas la section critique se trouve a la distance d du

nu du poteau.
L'effort tranchant pondéré did & la pression du sol est égal a

Ve = gabe (L-(Lva))

2 2
V., & 1la section critigue est
donnée par 1l'équation:

V, = 0.2+A%d T brd

On doit avoir Vy, s V,

b) Effort tranchant de la semelle soumise au poingonnement
Dans ce cas la sectlon critique se trouve a une distance d/2 de

la périphérie du poteau

PFE -~ DS
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Ve = gu{A-{c+d)?)
V, & la section critique est donnée par 1'éguation:

V,=(1+-2) 0. 2¢As /T xbyxd s 0.4xhxd T, +b *d

c

On doit avoir auggi Vi s V;

4. Calcul du moment fléchissant et de l'armature requise
Le moment fléchissant pondéré calculé au nu du poteau est égal

a:

b-¢)2
Mf = qg#b*_(__e—.)...

On doit avoir M_ z M,
M

I

! =
d'ou K, Y
S1i K, < K_, alors il faut utiliser

1.4

£,

larmature minimale et pyy, =

donc A, = py,*bxd.

Si K, > K_,, alors il faut utiliser 1l'armature requise & K, et
A, = psbxd

Longueur dlancrage pour les barres

longitudinales et transversales est ;

.01 L
1, = max{0.058%d,*f,, 0.019%A* 1y,

[

Longqueur d'ancrage des goujons est :

0.019*A,*F,

1, = max{0.044%d,sf , )

c

e -- DG
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5. Transmission des forces de la base du poteau a la semelle
La pression a la surface de contact entre le poteau et la semelle

ne dolt pas dépasser Pr:

P, = 0.85%p,*L *A, I %sl.?*@atfami

FFE -- Dq
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CHAPITRE III HYPOTHESES DE DIMENSIONNEMENT

3.1 Desoription du Bitiment

Le batiment d'étude est un immeuble de six étages (R + 6) & usage

de bureaux en béton armé. Il est constitué par plusieurs éléments

structuraux tels que les planchers et le toit, les éléments

verticaux et horizontaux, les fondations et les escaliers.

=> Les planchers et le toit sont des dalles avec poutres ou
poutrelles.

=> les éléments horizontaux structuraux sont les poutres ou
poutrelles. Elles transmettent les charges des dalles aux
poteaux.

=> Les éléments verticaux structuraux sont les poteaux. Ils
transmettent les charges des planchers aux fondations.

=> Les fondations sont des semelles isolées.

=> Les escaliers relient les planchers et sont constitués de

paliers, de volées et de limons.

3.2 Charges de design

Le béton armé est un matériau obtenu en associant au béton des
barres d'acier. En principe l'acier y est utilisé pour reprendre
les efforts de traction, tandis que le béton résiste aux efforts
de compression.

Pour la réalisation d'une construction économique et conforme aux
régles de 1'art, un matériau doit é&tre retenu s'il permet de
constituer une construction stable et résistante, en permettant
le transport d'un effort déterminé dans les conditions les plus

économiques.

e -- D@
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3.2.1 Caractéristiques des matériaux

3.2.1.1 Acier

On peut se servir des barres d'aciers nervurées de limites
d'élasticité 300, 350 ou 400 MPa, conformément aux
prescriptions de la Norme Canadienne.

Ainsi pour le présent design on utilise des barres d'armatures
de fy = 400 MPa, valeur généralement retenue pour de tels
projets.

Le module d'élasticité Es de l'acier d'armature doit étre

pris égal & : Es = 200000 MPa.

3.2.1.2 Béton
Le béton est défini par la valeur de sa résistance a la
compression & 28 jours d'aAge. Cette résistance, désignée f'c
est la résistance caractéristigue du béton, en MPa et varie de
20 a 40 MPa sulvant les dosages. Cependant pour ce projet nous
prenons une résistance f'c = 25 MPa.
La résistance & la traction du béton est donnée par la

formule sulvante:

£,=0.6*1 /T,
Le module d'élasticité du béton de densité normale y_= 2400Kg/m?

egt E, = 5000/, en MPa art.8.5.1

Mais elle est négligée dans les calculs de résistance.

3.2.2 Types de charges

La conception d’une structure est basée sur le principe qu'elle
doit résister & toutes charges appliquées quelque solt leur

compinaison. Plusieurs types de charges sont pris en compte dans
la définition de la capacité portante des €léments en béton armé.

19



* Les charges permanentes (poids propre de la structure,des

équipements fixes...)
Symbole D
* Les surcharges d'exploitation
Symbole L
* Les surcharges climatiques {vent ou séisme)

Symbole Q
* Les effets de température, retrait, tassement

différentiels, fluage

Symbole T
Pour le projet, nous allons nous limiter aux charges permanentes

et aux surcharges d'exploitation.
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Tableau 3.1

Charges du toit

sre—

Type de Charges non Coefficient Charges
charges pondérées de pondérées
(KN/m?) pondération (KN/m?)
Permanentes
Poids propre
du plancher 2.85
(16 +4)
Forme de
pente 0.80
Etanchéité 0.50
Protection
étanchéité 0.60
Enduit
plafond 0.30
{(mortier de
ciment 15 mm)
Faux-plafond,
platre 15 mm 0.21
5.21 1.25 6.60
Surcharges
d*exploita- 1.50 1.50 2.25
tion
§.85
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Tableau 3.2

Charges du plancher Etage courant

Type de

charges

Charges non
pondérées
(KN/m#}

Coefficients
de
pondération

Charges
pondérées
(KN/m?)

Premanéntes

Poids propre
du plancher
(16 + 4)

2.85

Carrelage +
mortier de

pose

Faux-plafond,
platre 15 mm

0.21

Clolisons en
briques
creuses,
enduit platre
15 mm 2 faces
épaisseur

nom. 100 mm

Enduit de
ciment 15 mm

©.51

Surcharges
d'exploita-

tion

bureaux et
toilettes

2.50

1.50 3.75
' l 10.26 |

[gN]
a8
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Tablean 3.3 Poids des murs

{Type de Charges non Coefficient Charges
charges pondérées de pondérées

(KN/m?) pondération (KN/m?2)
L_ﬁ___________wL__~___*_______L__.___________L______________
@W

Permanentes
Agglos pleins
15 cm, enduit 1.80 1.25 2.25

2 faces

3.2.3 Charges pondérées et Combinaison des charges

3.2.3.1 Charges pondérées

Les charges pondérées sont obtenues en multipliant les charges
d'utilisation par les coefficients de charges données a 1'article
9.2.3 du A 23.3

« Pour les charges permanentés &p = 1.25
« Pour les gurcharges d'exploitation &, = 1.50

* Pour les gurcharqed climatiques &, = 1.50

« Pour les effets de température &, = 1.25

3.2.3.2 Combinaison des charges

Les charges pondérées doivent étre combinées de fagon a produire
la sollicitation pondérée S, la plus défavorable dans 1'élément
de structure considérée. La combinaison des charges pondérées
s'obtient en appliguant 1l'équation suivante:

e - pa
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U=ap*D + y*§ (a,*L + o *0 + 1)

La combinaison D + § (L+Q+T) est utiligée

pour la vérification la bonne tenue en servics.
Les coefficients de réduction (¢, et §,)

de Ila régigtance caractéristigue des matériaux
Interviennent dans le calcul

de la régistance pondérée R dlun é1ément.

3.3 Principe de dimenaionnement

Le calcul et le dimensionnement des éléments de la structure
reposent sur le principe ol la résistance pondérée d'un élément
de ses sections et de ses connexions R doit &tre supérieure ou
égale a la sollicitation pondérée S due & la combinaison la plus
défavorable des charges pondérées.

R et S peuvent &tre un moment fléchissant , un moment de torsion
, un effort normal ou des efforts tranchants.

Alnsi les relations suivantes doivent étre respectées

z M,

z T,

z V,

QqJU¢%g

wE -- Da
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CHAPITRE IV ANALYSE STRUCTURALE

Une structure de béton est une combinaison de poutres,

colonnes, dalles et murs assemblées de fagon rigide pour former
un tout monolithe. Chague membrure doit étre capable de résister
aux forces gu'elles recoit et la détermination de ces forces (ou

actions) est essentielle.
4.1 Identification des éléments

L'identification des éléments se fait en tenant compte du réle
de chacun d'eux. Alnsi nous avons désigné:

*Les dalles par la lettre D,

*les poutres par la lettre P,

*les colonnes {ou les pcteaux) par la lettre C,

*et enfin les semelles par la lettre S.
4.2 Principes de caloul des efforts

L'analyse complete d'une structure rigide, hautement
hyperstatique est trés complexe. Mais, des calculs simples de
précision suffisante sont possibles pour des structures a travées
assez égales sur lesquelles aglssant des cas de charges

simples ; lfutilisation de tableaux de coefficients pour les
structures simples et réguliéres, telles que les poutres
continues.

Les efforts dans chacune des membrures peuvent &tre aussi
calculés par les méthodes suivantes

1. Programmes d'ordinateur résolvant les strutures principalement

par la méthode des déplacements ;
2. Calcul des moments par la méthode de distribution de moments

de cross et par la méthode des déplacements aussi.

PFE - D@
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Dans le cadre de ce projet nous allons déterminer les dimensions
des éléments en utilisant les hypothéses simplificatrices et les
méthodes approchées de calcul, au départ des méthodes exactes
d'analyse dans lesguelles on a besoin des raideurs relatives de
ces éléments pour effectuer les calculs exacts. Cependant, un
programme d'ordinateur est utilisé A& cet effet : le programme
P.FRAME

C'est un logiciel trés performant et permet de déterminer les
efforts internes dans les éléments linéaires (poutres et
colonnes) des cadres rigides. Il donne les efforts axiaux
{compression ou traction), les efforts transversaux
(cisaillement) et les moments de flexion aux noeuds de ces
éléments assemblés selon le cas de chargement et leurs

combinalsons.
I1 permet également de trouver les déformations aux noeuds

(déplacements dans les deux sens et rotation) et les réactions
aux appuis.
Les +wvaleurs trouvées sont utilisées dans les calculs de

dimensionnement des poutres, colonnes et semelles.

4.3 Descente de charges

On appelle " descente des charges™, l'opération qui consiste a
calculer,pour tous les éléments porteurs de la construction (murs
et poteaux), les charges qu'ils supportent au niveau de chaque

étage jusque sur la fondation.

Pour y arriver, il faut d'abord déterminer la surface tributaire
qui n'est autre gue la surface de transmission d'une charge d'un

élément structural a un autre élément structural.
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Les surcharges sur les planchers (ainsi gue leur poids propre)
sont uniformément réparties.LlLes planchers sont le plus souvent
constitués d'une dalle de béton qui repose sur un systéme de
poutres orthogonales.

Ces poutres reprennent les réactions d'appuli de la dalle et

transmettent ces charges aux colonnes.
Il est important de connaitre quelle fraction de la charge
répartie sur la dalle est reprise par chacune des poutres.

FPF¥E -- D4
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CHAPITRE V DIMENSICNNEMENT DES ELEMENTS

STRUCTURAUX

Pour des raisons de sécurité, de commedité et d'économie ; nous
avons regroupé en série les éléments structuraux ayant la méme
fonction et les mémes dimensions. Cecl permet aussli de faire un

design de ces éléments structuraux d'une maniére rationnelle.

--~-> Regroupement en aérie dea poutrelles

Les poutrelles sont regroupées en une seule série. Ainsi donc,
les poutrelles du toit sont représentées par la poutrelle Pl et,

celles

du plancher de l'étage courant par la poutrelle P68.

————— > Tableau 5.1 Regroupement en série des poutres
TOIT
SERIE 1 : {P10,P11,P19,P20,P25,P26} < == > P26
SERIE 2 : {Pl17,P18,P36,P37,P38,P39,P40,P41,P42 P43,
P44 ,pP45,P46,P47,P48,P49,P50,P51,P55,P56} < == > P50

SERIE 3 : {P58,P65} < == > P65

SERIE 4 : {P59,P60,P61,P62,P63,P64} < == > P63
SERIE 5 : {P12,P24,P27,P35} < == > P27

SERIE 6 : {P13,P14,P16,P22,P28, P29} < == > P22
SERIE 7 : {P44,P45,P46,P47} < == > P47

SERIE 8 : P21

SERIE 9 : {P52,P53,P54} < == > P53

PFE -- D4

28



PLANCHER ETAGE COURANT

SERIE 1: {P73,P75,P104,P106,P121,P122} < == > P106

SERIE 2 : {P76,P78,P80,P82,P83,P85,6P86,P88,PBY9,P91,P98,
P100,P101,P103} < == > P103

SERIE 3 : {P92,P94,P95,P97} < == > P95

SERIE 4 : {P74,P77,P105} < == > P105

SERIE 5 : {P79,P81,PB4,P87,P90,P99,P102} < == > P102

SERIE 6 : {P93,P96} < == > P96

SERIE 7 : {P109,P110,P112} < == > P109

SERIE 8 : {P107,P108,P111} < == > P108

S8ERIE 9 : {P119,P120} < == > P120

SERIE 10 : P123

SERIE 11 : {P113,P126,P127,P136} < == > P126

SERIE 12 : {P114,P115,P116,P117,P125,P128,P132,
P133,P134,P135} < == > P125

SERIE 13 : {P137,P138,P139,P140,P155,P156} < == > P156

SERIE 14 : {P118,P124,P129,P130,P131} < == > P124

29
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----> Tableau 5.2 Regroupement en mérie des colonnes (poteaux)

TOIT PLANCHER ETAGE COURANT
SERIE 1:{C2,C10,Cl6} SERIE 1:{C38,C39,C40,C41,C51,
< == > C10 C58} < == > C51
SERIE 2:{C1,C3,C4,C5,C6,C7, SERIE 2:{C37,C42,C43,C44,C45,
c8,C9,C11,C12,C13,C14,C15, c46,C47,c48,C49,C50,C52,C53,
C17,C18,C19,C20,C21,C22, Cc54,C55,C56,C59,C60,C61,C62,
C23,C24,C25}) < == > C20 C63,C64,C65,C66,C67,C68}
< == > C62
SERIE 3:{C26,C33,C35,C36} SERIE 3:{C69,C70,C71,C72,C73,
== > C33 c74,C75,C76 ,C77,C78,C79,C80,
c81,c82,C83,C84,C85,C86,C87,
C88,C89} < == > C84
%
SERIE 4: {C27,C28,C29,C30,
C31,C32} == > C32
NB : Il est important de signaler gque les coclonnes (Ci) se

trouvant entre le toit et le plancher de 1l'étage 6 sont
différentes de celles (Cj) situées entre le plancher de 1l'étage
6 et celui de 1l'étage 3 d'une part ; et ces derniéres différent
de celles (C'j) situées entre le plancher de 1l'étage 3 et celui
du rez-de-chaussée d'autre part.

----> Regroupement en série des memelles

Les semelles recoivent directement les charges transmises par les
colonnes du rez-de-chaussée. Par conséquent, elles sont
regroupées en série de la méme maniére que ces colonnes. Il
suffit de remplacer la lettre C désignant les colonnes par S,
Sympbole des semelles

F¥E -- D@
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5.1 Design des Poutrelles

Données : l'espacement des dalles est de 40 mm, f'c = 25 MPa,
fy = 400 MPa et l'espacement entre les poutrelles est
de 500 mm.
On choisit une section de 120 * 200 mm (épaisseur dalle de

compression 40 mm + hourdis de remplissage 160 mm ; h = 1n/24)

**Exemple de calcul Pl

* TOIT
1. Calcul de la charge totale pondérée W,
dalle
8.85 * 0.50 = 4.43 KN/m
W, = 4.43 KN/m

2. Calcul du moment fléchissant pondéré maximal
Mpgax = 1/8 * W, * 1In2 = 1/8 * 4.43 * 52 = 13.84 KN.m
3. Calcul de l'armature. Un enrobage 20 mm, des étriers
n° 10 et barres n° 15
- Poutrelles ayant une section en Té.

- Calcul de la largeur effective b
b = min ( 0.24 * 5000, 24 * 40 + 120,500) = 500 mm
~ Calcul de la hauteur utile d
d = 200 - 20 - 11.3 - 16/2 = 160.7 mm
- Calcul du moment de référence M,
M,, = 0.85* 0.6 * 25 * 500 * 40(160.7 - 10)107®
= 38.43 KN.m > 13.84 KN.m = M,
donc la poutrelle agit comme une poutrelle
rectangulaire 500 * 160.7 mm

PFE - DG
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K, = ——rm=-——mm=——- = 1.072 MPa ~ 1.10 MPa
500 * 160.7%

on détermine p = 0.339 1072
puis As requis = 0.339 1072 * 500 * 160.7 = 272.4 mm?

donc As prévue = 400 mm? ; utiliser 2 barres n°l5>

4. Vérification de l'effort tranchant

V.= 1/2 * W, * 1n = 1/2 * 4.43 * 5 = 11.08 KN
V,= 0.2 * 0.6 * {25 * 120 * 160.7 * 107 = 11.57 KN
vV, - V, = 11.08 - 11.57 = -0.49 KN

Or la hauteur totale de la poutrelle égale a 200 mm
est inférieure a 250 mm
donc l'espacement s des étriers n° 10 est
s =8 = min (d/2 , 600 mm) = 80 mm

Bax

Tableau 5.3 Résultats de design des poutrelles

TOIT PLANCHER ETAGE

COURANT
Moment flachissant
Mfmax en KN.m 13.84 16.03
L'aire requise
Aa regquise en mm? 272 .4 311.35
L'aire prévue 400 400

\
As prévue en mm? 2 # 15 2 # 15
L'espacement s des
étriers n°1l0 en mm 80 80
PFE -- DG
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5.2 Design des poutres principales

Les poutrelles sont suffisamment rapprochées ;

leurs actions concentrées sur les poutres peuvent é&tre
considérées comme réparties.
Pour le choix des dimensions des poutres, le code canadien
recommande de prendre

h=1[1/16 ; 1/21 ] de la porté 1

b= [1/2 ; 1/1.15 1 de la hauteur h

d=0.9 * h

NB Pour le dimensionnement des poutres du planch

par conséquent

er de l'étage

courant, nous avons supposé gue tous les cloisons amovibles ont

une hauteur de 4.2 m entre deux planchers consécutifs.

** Exemple de calcoul Série 1 P 26
* TOIT
In 4500 mm
Section de 200 * 300 mm

Calcul de la charge pondérée totale W,
1.25 * 0.2 * 0.3 * 2400 * 9.81 * 107 =
8.85 * 3.2/2

Poutre
Palle

.Calcul des sollicitations et de l'armature
* Calcul de 1'armature supérieure
a. Appul intermédiare
d 0.9 * 300 270 mm
M, C * Wf* 1n? (1/9) 15.93 * 4.52
De l'annexe B, on trouve p = 0.008106
et As requise 0.008106 * 200 * 270

Utiliser 2 barres n®°20 = 600 mm?

X

437.

PFE -—
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1.77 KN/m
14.16 KN/m

1

15.23 KN/m

35.84 KN.m

72 mm?
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b. Appui de rive

M,

(1/16)

* 15.93 * 4.5%

Puls on trouve p = 0.004345

et As requise

0.004345 * 200 * 270

- 20.16 KN.m

233.01 mm?

Utiliser 2 barres n®l15 = 400 mm?

* Calcul de l'armature inférieure

Travée de rive

M, =

(1/14)

* 15.93 * 4.572

ce qui donne p = 0.004978

et As requise

5.3 Design des co

0.004978 * 200 * 270

23.04 KN.m

268.82 mm?

utiliser 2 barres n®l5 = 400 mm?

lonnes

Pour le design des colonnes, nous aurons besion des efforts de

compression centrés sur les colonnes.

**%* Exemple de descenkte des charges

Série 3 C'84
- Niveau 23.9

(Toit)

Surface tributaire A

(1/4) = [ (4.8
charge permanete

¥,

= 5.26 * 23.25

+ 3} 1]

Non

surcharge d'exploitation

W, = 1.50 * 23.25

Poutres (200*400)

et (150*300)

1.88*(1/2)*[4.8+5,2]

+1.05*(1/2)*[4.8+4.5]

Mur
1.8%[
(1/2)

*

*(3.7-0.4

(4.8+5.2)+(4.8+4.5) ]

) =

34

23.25 m*
Pondérée en KN

122.76

34.87

14.31

Pondérée en KN

1,25 153.45
*].5 52.31
*1.25 17.89
*1.25 71.65
Pf = 295.3
PFE -- D@



Tableau 5.5

sur les colonne=

Récapitulation des efforts de compression

TOIT ETAGE
COURANT
SE- Strb | Non - Pond SE- Non- Pond. KN
RIE m? Pond KN RIE Pond KN
KN Ci;
strb m?
1 8.64 | 104.61 |134.01 1:;8.64*3
=25.92 420.85 544.14
2 14.9 | 164.96 | 212.16 | 2;12.4%*3
=37.2 629.58 921.35
3 18.6 | 175.87 | 239.7 3;23.25*3
=69.75 895.76 1157.8
4 23.3 | 229.26 | 295.3 C'j
1;8.64*6
=51.84 726.18 934.78
2:;12.4*6 1156.67
= 74.4 ' 1482.63
3;23.25*%6 | 1540.8
=139.5 1983.99
** Exemple de calcul série 2 C'62
Données : f'. = 25 MPa, f, = 400 MPa,
lu = 4200-350 = 3850 mm, P, = 544.14 KN
M, = [-(1/12)*21.6*7.22 —(1/16)* 42.29*5_22
(1/16)*51.3*%42]* 1/3 = -72.03 KN.m
PFE - DG
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Section 325 * 325 mm
Mmin = 1482.63 * (15 + 0.03 * 325)10™7 = 36.7 KN.m

1. Calcul de 1l'élancement
La norme AZ23.3 recommande de prendre k = 0.9 ou 1 ; wvaleur
sécuritaire pour les poteaux contreventés, afin de ne pas avoir
a évaluer la rigidité relative des poutres et des poteaux.
r=20.3 * 325 =97.5m
(k*luy/r = (0.9 * 3850)/97.5 = 35.54
Le Code Canadien nous recommande de prendre pour les poteaux de
rive un rapport de M;/M, = - 0.5
Ainsi donc, 34 -12 * (M,/M;) = 34 - 12 * -0.5 = 40
Par conséquent (klu)/r < 34 - 12 * (M,/M,) ; d'ou le poteau est
court.
On néglige l'effet de 1'élancement ( art.10.11.4.1)

2. Calcul de 1'armature
fr. = 25 MPa < f'c = 30 MPa ; donc on travaille avec les
courbes f' = 30 MPa de Diagramme d'Interaction pour

un poteau en Béton Armé.

(P./Ag)* (30/25) = (1482.63 * 10° * 30 )/ (325 * 325 * 25)
~= 16.8 MPa
M, > Mmin en valeur absolue ==== > Mc = M,
(Mc/ (Ag * h))*(30/25) = (72.03*10°*30)/( 3252%¥325*25)
= 2.5 MPa

Y = Yh/h = (325 - 2(40+ 11.3 + 16)) / 325 ~ 0.65
De 1"annexe C, on trouve p = 0.003 * (25/30) = 0.025
et As = 0.025 * 300 * 300 = 2250 mm?2
Utiliser 4 - n° 30

PFE ~- DG
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Tableau 5.6

Résultats du design des colonnes

SE- | b h lu N PE Mo Aa Bar- Arm
RIE | mm mm mm A KN KN.m mm ? ren .Tr
T ane
U t
R 8
E mm
1250 250 3.4 ELC 134 36.4 | 1145 | 4#20 $10
0 a
250
I 2 {250 250 3.3 ELC 212 36.3 | 1042 | 4#20 e
T 3250 300 3.3 ELC 295 109 | 2844 | 8#25 e
E C3
T
A 1| 250 250 2.9 CRT 544 36.4 (1125 | 4#20 v
G 21275 275 2.9 CRT 921 36.3 11134 | 4#20 vy
E 3 1|300 350 2.9 CRT 1158 109 | 3045 | 4435 T
L 1 __ I R s
C C'j t
0 1 275 275 3. CRT 9351 36.4 | 1361 4425 300
U 2 325 325 3. CRT | 1482 | 36.3 | 2851 B#30 300
R 3 375 375 3. CRT | 1984 109 | 3516 4#35 300
PXE -- DG



5.4
La

* &

Données f'c = 25 Mpa ; fy

Pot

n°3

P =
Pf

[

Design des semelles

pression admissible nette au sol = Quat = 150 KN/m?
Exemple de calcul Série 2 S62

400 MPa

eau carré de 325 mm de coté avec des barres longitudinales
5

il

1156.67 KN
1482.63 KN

fl

charge totale d'utilisation

= charge pondérée totale

Calcul de la surface de la semelle
Supposons que la hauteur de la semelle est de 500 mm
A= P/dge. = (1156.67) / (150) = 7.7 m?

donc une semelle de 2.8 m * 2.8 m = 7.84 m? est suffisante.

Calcul de la pression g,
q, = Pf / A = (1482.63) / (7.84) = 189.1 KN/m?

Calcul de la hauteur utile d de la semelle
a ) Effort tranchant de la semelle agissant comme une poutre
de grande largeur.
Dans ce cas la sectlon critique se trouve a la distance
d du nu poteau.
On suppose d = 400 mm. Alors la section critique est
située & (325/2) + 400 = 565 mm et du centre de 1la
semelle, et 1l'effort tranchant pondéré di a la pression
du sol est é&gal a
VI = gs * 2.8 [( 2.8/2) - 0.565] = 189.1 * 2.8*0.835
= 189.1*2.8%0.835 = 442.1 KN
Or Vc 0.2 * A * @c* yf'c * b * d
0.2*1*0.6*y25*2800%400%10™ = 672 KN
donc VEf < Vc et d est plus grand gue le minimum

i

requis

FFE -- DG
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p )} Effort tranchant de la semelle soumise au
polngonnement
Dans ce cas la section critique se trouve a une
distance d/2 de la périphérie du poteau. L'effort
tranchant pondéré a la pression du sol est
VE = q,[A-(325 + d)2] = 189.1 * [7.84 - (0.325+0.4)2]

= 1383.15 KN
Ve = (1 +(2/Pc))*0.2*%A*dbc*Y f'c*bo*d s 0.4%A*®c*y f'c*bo*d
bo = 4 * (325+400) = 2900 mm
pc = (325/325) = 1 alors Vc est égal a

Ve = 0.4 *1 *0.6 ¥25%2900*400*10™ = 1392 KN
VEf < Vc donc d > dmin requis et on n'a pas besoin

d'armature d'effort tranchant

4. Calcul du moment fléchissant et de 1l'armature requise
Le moment fléchissant pondéré M, calculé au nu du poteau est
égal
M, = gs*2.8*[{2.8/2) - (0.325/2)]2*{(1/2) = 405.42 KN.m
On doit avoir Mr z M,
d'ou Kr ( Mr * 10° }/ ( b*d?) = (405.42 * 10°)/(2800*4002)
Kr = 0.9 < Krmin === > p = p min
donc As requise = 0.0035*2800%*400 =3920 mm?

Utiliser 14 barres n°20 dans chaque direction

i

{

La longueur d'ancrage droit pour ces barres est de
(0.019 * Ab* fy ) / (¥25) = (0.019 * 300 * 400) /¥25 = 456 mm
mais pas molns gue

0.058*db*fy = 0.058*19.5*400 =452.4 ~ 460 mnm

Longueur disponible = ((2800-325)/2) - 75 = 1162.5 mm

PFE -- DG
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On signale gue le fait que nous avons pris p = pmin = (1.4)/400
n'est une exigence du A23.3. Il permet 1’emplol,pour les semelles
d'épaisseur uniforme, de pmin = 0.002Ag comme pour les dalles

Cependant on recommande d'utiliser pmin = 1.4/fy pour les

semelles.

9. Transmision des forces de la base du poteau & la semelle
P, = 1482.63 KN
P, = O.85*¢c*f'c*A1*JA2/A1 < 1.7 £ *A)
JA2/A1 = \(28002/3252 = 8.6
alors Pr =1.7 * 0.6 * 25 * 325*325*107° = 2693.44 KN > 1482.63
KN

Donc le béton étant suffisant pour la transmission des forces on
utilisera comme goujons l'armature minimale reguise
( art.15.8.2.2 )
As min = 0.005*325%¥325 = 528.13 mm?
Utiliser 3 goujons n°15
Longueur dTancrage droit en compression ldcomp.
= max de ((0.24 *16* 400}/ ¥25 = 307.2 ~ 310 mm ; 0.044*16*400
= 281.6 ~ 290 mm)
Donc ldceomp = 310 mm
La hauteur hors tout de la semelle est égale a
h=d+ d+75 = 400 + 19.5 + 75 = 500mm

PFE --DG
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Tableau 5.7

Rasultats de design des semelles

Série 1 S51 Série 2 862 Série 3 584
Pf en KN 934.78 1482.63 1983.99
P en KN 726.18 1156 .67 1540.8
Pr en KN 1928.44 2693 .44 3585.94
A = b*1l en m? b = b = b= 3.3
1 = 1 = 1 =3.3
h en mm 500 500 600
gs en KN/m? 193.14 189.1 182.18
VEcp en KN 238.80 442 .1 578.35
Voop en KK 528 672 980
VEp en KN 846 .80 1383.15 1844.46
Vep en KR 1296.00 1392.00 2100
d en mm 400 400 500
Mf en KN.m 196 .82 405.42 642.95
As en mm? 33480 3920 5775
Barres dans
chague 11-n°20 14-n°20 20-n°20
direction
Agmin en mm? 378.13 528.13 703.13
Goujona 2-n°15 3-n°15 4-n°15
1d en mm z 460 2460 2460
ldcomp en mm 310 310 310
PFE -- DG
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CONCLUSION

L'analyse du Building Administratif (R+6) de la Société Natiocnale
d'Electricité (SENELEC) avec un design optimal des éléments
structuraux {Poutrelles, Poutres, Poteaux, Semelles} ont &té
discutées dans ce travail. Les aspects tels gque 1'analyse
structurale, le design du Bullding sont bien compris.

La méthode de calcul aux états limites utilisée pour le design
constitue une méthode sure puisqu'elle donne les moyens de tenir
compte du degré d'incertitude des diverses sortes de charges. La
norme utilisée ; la Norme Canadienne nous fournit des résultats
de design que l'on trouve dans la pratique.

Cependant, signalons que dans le cadre de ce projet nous avons
travaillé avec des hauteurs de 1 m et 0.5 m respectivement pour
les garde-corps et la corniche des terrasses, et avec une
pression admissible nette au sol de 150 KN/m?.

Bien entendu, 1'étude que nous venons de faire est une étude plus
ou moins compleéte. Elle pourrait se poursuivre et s'étendre a
d'autres éléments comme les escaliers, le noyau ou la gaine de
1'ascenseur, les murs de fondation, les longrines, les dallages
etc..

Enfin c'est une esquisse de procédure de conception (Calculs et
Dessins}) qui est faite, par ce travail. Il peut &tre amélioré

et/ou perfectionné.
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RECOMMANDATIONS

Nous ne saurions faire une telle étude sans préconiser quelques

conseils. Alors il serait mieux de:

1. Placer les poteaux de section rectangulaire de fagon a ce que
le plus grand cdété soit dans le prolongement des cleisons

amovibles.

2. Réaliser la chambre de réparation et d'entretien (chambre
située sur le toit) de l'ascenseur, du Building en général

en magonnerie ou en béton non armeé.

3. Prévoir des joints de dilatation entre les différents

panneaux de chague plancher.

4. Faire une fondation &8 2 m ou 2.5 m en dessous du terrain
naturel {car fondation superficielle i.e fondation reposant

directement sur sol).

5. Relier les semelles entre elles au moyen de longrines
armées, calculées, destinées a la fols & entretoiser, et a
éviter le déversement des semelles et aussi a supporter
éventuellement la magonnerie de remplissage. Ces semelles
constituent un chainage de base, assurant la rigidité de

1'ensemble de la fondation.

6. Prévoir une semelle de propreté en bas de chacune des

semelles de la superstructure.

7. Rechercher pour les semelles un accroissement de la
résistance a l'effort tranchant en localisant une plus grande
densité d'armature dans les bandes paralléles aux cdtés du
carré,centées sur le pcteau et de largeur a + 2*ht ( Voir

annexe A).

PEE - DQ
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Enfin, la résistance au feu ferait preuve d'une grande importance
pendant et aprés la réalisation du Buillding. D'ou la nécéssité

de la connaitre avec précision.

PFE — DG
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ANNEXE A

PLANS DE COFFRAGES ET
FERRAILLAGES

ET QUELQUES FIGURES
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ANNEXE B
* Tableau du design des poutres

*Tableau des dimensions nominales
des barres d'armature standard

*Tableau des valeurs de rho



Tableau 5.4 : Récapitulotion des sésultats du design des poutres

SERIE (Wi en [DIMENSIONS en mm Mf ea KN.m At en mm® Beres Esp. s
¥Nim |b h L ApR _[TvR _[api J1vl _ |ApR JTvk Japt Jivt _[ApR 1w [Apl [T fenmm
T0iT 1| 15.93] 200} 300 £300{ -228) 262| 408 267.6] 309.2! 507.9 2 138
16 n*16  |n-20
21 17.89 160] 206! 4800| -26.4| 2811 453 209.8§ 3697 620 2 138
n*16  |r*16  [n-29
3] 561 200 200 x200f -3.59 411 574 126 126 126 2 qg0
015 |n*16 in*16
4] 435] 200] 400l £200 <107} 7352 1096) 6884 180
1 n*20 |n-20
5 34| 200] 200) 3200] .2.18] 249]| .348 126 126 128 2 20
a1 [n°16  |n*1&
6] 2501 200; 300| s200 £6.5] 44.44 767.91 6261 138
*20  |N-20
7| 49.71 200 400 | 45007 -62.9) 7183| -112 57541 670.6] 1164, 3 160
8 20 |[N-20 |n-2¢
i6.221 200! 50010300} 1431 17 1124 | S06.6 2 225
20 |n*29
9] 35.83] 260| 360] 4200 0F 44,24 -79 6§39.3] 1098, 2 1356
n*20 n*20
PLANCHER
ETAGE
COURANT
1] 1331] 60| 260) 6000 .20.7] 2377 -33.2 27061 314.8 4701 2 1s
015 nt16 |n*20
2] 1647 150 250 G0000 .24.4] 2798 .34.1 326.71 380.7( 6809 2 116
n*i§ [n*16 |n-20
3] 613} 200f 400| 000 -80.1f 916 -128. 762.6| 897.5] 1387. 3 180
n*28 |n*20 |n-26
4] 1331 1501 250 2000 484 333 118.1{ 1161 115
n*1g  |n*15
5/ 6.22 150] 2600 2000 -2.861 178 118.1] 118.1 115
n*15 _ in*1%
6] £13] 200| 400 2000 S18.87 1283 262) 282 180
r*15 |n*15
7) 13.78] 200 300 4200| .20.2] 10.13] -202 2342 189] 234.2 2 135
18 _In*16 |n*1S
8] 27.04] 250{ 300! 5500 -74.3] 51.12 1012.] 6370 138
n*20 |n*20
9| 3232] 1500 30O 4800) -465) 6319 7445 643.1] 763.8] 763.8 3 135
R'20 |m*20 in*20
190{271.78 200] 500 gsQ0] -171.] 8581] 171 1416.] 615.7] 1416 3 225
20 {n°20 |n-26
11] 42.29; 200; 356 48G0| -60.9] BGH| .97.4 661.2| 7785] 1188, a 160
n*20 |n*28 |n-20
121 42.29] 204! 350( 4800 B88.6] 609 1068.1 662.1 160
n-20 |n+20
13} 47.0%] 2B0] 450| 4800) -67.5) 77.36| .108. 539.4| 626.4] 9264 3 205
n*20 in*20 |n*20
14) 42291 200] 350 5200] -7i.4) B1E8| -114. 804.1] 956.1] 1188. 4 150
n20 |n*20 |n*20
16] 47.01] 200] 450 4500 -98.4| 67.69 B27.8] 6354 205
) n*20 [n*20
16] 47.01{ 200; 450: s200] -79.4] 906) -115 646.6 | 763.2] 1005, a
n*20 [n*26 |n-20 205




Tableau 5.8 DIMENSIONS NOMINALES DES BARRES D'ARMATURE STANDARD

CANADIENNES

BARRES n° Aires Diameétre Périmetre Masgse

{mm? ) (mm ) (mm) (kg/m)
10 100 11.3 35.5 0.785
15 200 16.0 50.1 1.570
20 300 19.5 61.3 2,355
25 500 25.2 79.2 3.925
30 700 29.9 93.9 5.495
35 1000 35.17 112.2 7.850
45 1500 43.7 137.3 11.775
55 2500 56.4 177.2 19.625




TABLEAU 5.8

B VALEURS DE RHO MULTIPLEES PAR 100
fy, f'c, Kr sont exprimés en MPa J
fy 400
f’c 20 25 30 35 40
Kr
0.2 0.059 | 0.059| 0.059| 0.059| 0.059
0.4 0.12] 012] 0.011]| 0.119| O.119
0.6 0.182] 0.181| 018] 018| 0179
0.8 0.245| 0.243| 0.242| 0.241| 0.24
1 0.31 | 0.307] 0.304| 0.303 | 0.302
1.2 0.377| 0.371 0.368| 0.366| 0.364
14 0.445| 0.437| 0.433| 0.429| 0.427
1.6 0.515| 0.505! 0.498  0.494 | 0.491
1.8 0.587 ] 0.573| 0.565]| 0.559| 0.555
| 2 0.661 | 0.643| 0.633| 0.625| 0.62
2.2 0.738] 0.715]| 0.702| 0.693| 0.686
2.4 0.817| 0.789] 0.772] 0.761 | 0.753
| 26 0.9| 0.864| 0.844| 0.83| 0.821
2.8 0.985] 0.942] 0.917] 0.901 | 0.889
3 1.075] 1.021 ] 0.992] 0.972] 0.959
3.2 1.169] 1.104| 1.068| 1.045| 1.029
3.4 1268 1.188] 1.146] 1119 1.101
3.6 1.373[1.276[ 1.226| 1.195]| 1.174
3.8 1.485| 1.367| 1.308| 1.272| 1.274
4 1.641 [ 1.392] 1.35] 1.322
42 1.56| 1.478| 1.43| 1.398
4.4 1.663| 1.567| 1.512| 1.476
4.6 1.771] 1.659] 1.595] 1.554
4.8 1.886| 1.753| 1.681 | 1.634
| B 1.851| 1.768] 1.716
5.2 1.953| 1.858]| 1.799
5.4 2.06| 1.951 | 1.884]
5.6 2171 | 2.046| 1.971
5.8 2.287| 2143| 2.059
[3 2.244] 2.150
6.2 2.349] 2.243|
6.4 2.458 | 2.338 |
6.6 Il 2.435)
6.8 2.536
7 | 2.639
7.2 2.746
7.4
76 |
_ 78 ]
( 8 |




ANNEXE C

# Diagramme d'intéraction pour
colonne en B.A.

* Coefficient des moments
fléchissants et d'efforts
tranchants

* Torsion d'équilibre et
Torsion de compatibilité



Interaction Dlagrams for Axial Load and Moment Reslistance for Rectangular Column with an Equal Number of
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ECOLE POLYTECHNIQUE THIES

CADRE TRANSVERSAL INTERNE

kK S
Sec ¥-sectilonal Mom. Inertia
No. Area (inZ) ¢ind)
(rmz ) 1. 0E+08 (mund )
1 45000 337.5
2 37500 195.3125
3 62500 325.52
4 75000 562.5
5 T7EB25 476 .6
8 105000 1071.9
7 105825 929.72
8 140625 1647.95
Sec. Database
No. Code Name
1
2
3
4
3
B
7
8
Notes:

Shear Area

l

(in2)
(non2

0
0
a
U
a
o
&
g

KK

Section Mod
(in3)

Plastic Moment
Capacity (K-ft)

1.0E+06 (mn3> (kN-m)

OO0 OoO

OO0 CoCOoOO0OO0O0O

1. Norn-zero Cross-sectional Area and Moment of Inertia are mandatory.
2. For non-zero Shear Area, shear stresses are calculated.
3. For non-zero Shear Area and Shear Modulus, secondary deflectiorns due to
shear are included (linear elastic analysis only).
4. For non-zero Elastic Section Modulus (5), stresses are calculated.
5. Non-zero Plastic Moment Capacity is mandztory for plastic analysis.

P-FRAME Linear Elastic analysis reszults

Page 1

Str No. 01
02 Sep 94 (09:06 am



ECOLE POLYTECHNIQUE THIES
CADRE TRANSVERSAL INTERNE

sk MEMBER CONNECTIVITY DATA *kk

Member Lower Grester Section Material Lower Greater Attribute Length
Number Joint Joint  Nuxber Huwber  End Type End Type Type (m)

1 1 2

2 10 11

3 18 19

4 27 28

5 2 3

8 11 12

7 18 20

8 28 2

g 3 4

10 12 13
11 20 21
12 28 3

13 4 3]
14 13 14
15 21 22
16 30 3

17 ) B
18 14 ib

18 22 23
20 31 32
21 5 7
22 15 16
23 23 24
24 32 33
25 3 9

26 18 17
27 25 26
28 Z 11
28 11 13
30 18 26
3 Z
3z 12 20
33 20 23
34 4 13
35 13 21
36 21 3G
37 3 14
38 14 22
39 22 31

-\]--J\]NN[‘JP\J[\JI\JMIOMNE\)NMMM[\)NDJNME\)[\JNM

HNNNMNRDND N NRNDRDNNDNNDNRDDNNMN WE ORI ~N0 0 ~~30a 0]
Ll ol e e e S e e el el el el e T i T e e e e e e e e R e e o e I i sl e SN S S el S Sl B e el S
Lol i el e e S e e e e e T T R e e e S e el ol S R T R e el el e e o i i e e e o S O (e Y
el el e e e N e sl el N e e e e e e e e e Ll e e e e e el i el o el i el S e S S e e e e e e e
el el e Ll e e e e e o e e e e e e T e e e e e el e e e i e e e T e e e S e e e e e )

40 & 15

41 15 23

42 23 32

43 7 8 .5

44 3 15 4.5

45 16 24 2.

46 24 25 2.8

47 25 33 1.2

48 9 17 4.5
P-FRAME Linear Elastle analvsis results Str No. 01

02 Sep 94 (09:13 am
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ECCLE POLYTECHNIQUE THIES

CADRE TRANSVERSAL INTERNE

Member Lower Greater Section Material Lower Greater Attribute Length
Number Joint Joint  Number Number  End Type End Type Type (m)

43 17 28 1 1 1 1 1 4.8
Notes:

1. Member End Types: 1l=fixed (rigid connection) O=pinned (pinned connsction).
2. Attribute Type 0 indicatesz that the member has been deleted.



Niveau 0 (Rez-de-chaussée)

Surface par étage courant = 23.25 m?

Surface tributaire totale (nombre d'étages courants = 6)
= 23.25 * 6 = 139.5 m?

charge permanente

W, = 5.21 * 139.5 = 726.79 *1.25 908.49
surcharge d'exploitation
W, = 2.5 * 139 * [0.3+( 9.8/139.5)%?%]= 197.06 *1.5 295.59

outres (200*450) et (150*250)
r2.12*(1/2)*(4.8+5.2)

+0.88* (1/2)*(4.8+4.5)] * 6 = 88.14 ¥1.25 110.17
Mur

[1.8*(4.8+5.2)+(4.8+4.5)]

*(1/2)*(3.2-0.4)*5

+[1.8*(4.8+5.2)+(4.8+4.5)]

*(1/2)*(4.2-0.4) = 289.55 *1,25 374.44
Venant de Niveau 23.9 ( tolt) 229.26 295.3
P =1540.8 Pf = 1983.99
PFE -- D@

35



e e e o e it e b ot e - = vy

e

L

i
S

TS

. [ i v )
™ =
S A S

g

(-
3
4

f

Tere

3
e
A
b 'fi___,.__

Hr
i

e
5]
F

A
3

12

| A—
x

)
x

£ YRk

i

s

Uit

e _




151

wof BEDG T

Py T

i

.1
t
a
m

B §°

§iay

b

S

3

2

4

Load

i



ECOLE POLYTECHNIQUE THIES

CADRE TRANSVERSAL INTERNE

Structure Degrees of Freedom ........ .. ... . ... 86
Structure Half-Bandwidth ... ... . ... .. ... .. 53
Structure Stiffness Elements .............., 4,558
Member with maximum half-bandwidth ............ 45
Humber of Support Joints and Springs ........... 4
AR FACK
Load Case Results
Joint Load X-Reaction Y-Reaction Z-Reaction
Bumber Case (kN (kN> (kN-m)

1 1 Z2.361 2BB6.323 0.0G0
10 1 -2.168 351.843 0.000
18 1 1.289 240.685 0.000
27 1 -1.4381 215.8685 ¢.000

LQ&dﬂ%i?ﬁEE§§g%§§d - X-Displ. Y-Displ. Rotation
Number  Case (mm) (mm) (rad)

1 1 . 0.00000 0.00000 0.00000
2 1 -108.68734 -423.53616 -.57145
3 1 ~131.56247 -£99.82183 ~.2B6118
4 1 -227.96264 -829.280847 -.44509
a 1 -313.65483 -1,184.85880 —. 77475
5] 1 ~221.49256 ~1,375.44077 ~.47232
7 1 -293.52834 -1,501.18154 -1.505689
8 1 -301.08197 -2,822.31094 -2.37789
g 1 -71.31583 -2,705.12616 -. 97062

P-FRAME Linear Elastic analysis results 5tr No. 01

02 Sep 84 09:089 am
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ECOLE PCLYTECHNIQUE THIES
CADRE TRANSVERSAL INTERNE

sk MEMBER FORCES ok

ﬁgidigiiﬁ_giig%ig LJ Shear @ LJ BM @ LJ Axial @ GJ Shear @ GJ BM @ GJ

No. Case (kIN) (KN CkN-m) (ki) (kD (kN-m)

1 1 266 .323 -2.361 0.000 -266.323 2.361 -9.917
2 1 351.843 2.169 0.000 -351.843 -2.169 g9.111
3 1 240.8685 -1.299 0.000 -240.885 1.289 -5.455
4 1 215.685 1.491 0.000 J215.885 -1.491 6.261
S 1 227.940 -11.534 -20.709 -227.940 11.534 -16.201
6 i 308.512 11.094 19.547 -306.512 -11.094 15.954
7 1 203.227 -6.758 -12.241 -203.227 6.759 -9.388
8 1 185.188 7.189 12.800 -185.188 ~-7.193 10.238
3 1 189.356 -10.439 -15.367 -189- 356 10.4393 -18.0339
10 1 262,261 3.562 14.1489 -262.281 -9.562 16.449
11 1 164 .854 -5.46€ -8.203 -164 .854 5.466 -3.287
12 1 154 . 607 6.343 9.342 -154.807 -6.343 10.955
13 1 150.877 -3.880 -12.3897 -150.877 8.880 -15.452
14 1 218.246 8.802 13.636 ~-218.246 -8.802 14,532
15 1 126.217 -5.4Z1 -7.813 -126.217 5.421 -9.533
16 1 124.186 5.508 8.117 -124.186 -5.508 9.510
17 1 112.718 ~5.304 -14.413 -112.718 8.304 -12.181
18 1 175.075 10.053 16.776 -175.075 -10.033 15.392
19 1 86.082 -3.024 -6.062 -86.092 3.024 -3.614
20 1 93.972 4.350 g8.797 -93.972 -4 .350 5.123
Z1 1 74,290 -1, 124 -16.750 -74.280 14.124 -26.446
22 1 132.502 12.246 18.511 -132.502 -12.246 22.675
23 1 46.224 -3.564 -11.817 ~48.224 g9.564 -18.788
24 1 83.171 14.517 15.137 -63.171 ~14.517 31.317
P-FRAME Linear Elastic analysis results Str No. 01

02 Sep 94 09:17 am
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ECOLE POLYTECHNIRQUE THIES

CADRE TRANSVERSAL INTERNE

ﬁgidfziiﬁpﬁifiitg LJ Shear @ LJ BM @ LJ Axial @ GJ Shear @ &J BY @ GJ
No. Case (k) (k) (kN-m) (kN (1) (KN-m)
25 1 34.973 -11.500 -24.371 -34.973 11.500 -18.180
26 1 91.943 1.082 6.405 ~91.9423 -1.092 ~-2.386
27 1 37.602 10.409 19.531 -37.602 -10.409 18.880
28 1 -G.173 38.383 30.626 9.173 33.967 -32.084
29 1 -.248 6.365 3.427 .248 6.075 -3.137
30 1 -5.708 31.383 20.833 5.709 30.497 -19.061
31 1 1.085 38.585 31.568 ~-1.095 38.765 -32.020
32 1 -.437 5.466 1.917 437 6.974 -3.425
33 1 . 858 31.299 21.015 ~. 3986 30.581 -19.580
34 1 1.549 - 38.478 31.035 -1.543 38.872 ~-32.018
35 1 790 5.163 1.934 -.7490 7.277 -4.049
36 1 .835 31.459 21.148 -.335 30.421 -19.072
37 1 -2.489 38.160 29.8b64 2.489 39.190 -32.442
38 1 -1.238 3.880 1.134 1.238 5.460 -5.813
39 1 1.159 31.6865 21.208 -1.139 a0.215 -18.306
40 1 —5.819‘ 38.428 30.911 5.813 38.922 -32.148
41 1 -3.626 3.851 .245 3.628 8.788 -5.384
42 1 -10.187 31.079 20.818 10.167 30.801 -20.260
43 1 14.124 74.290 26.448 -14.124 -66.555 8.766
44 1 2.824 31.583 15.805 -2.824 38.032 -30.117
43 1 -5.458 2.527 1.037 5,458 $9.913 -3.422
46 1 4.108 36.311 27.211 ~4.108 7.005 13.818
47 1 14.517 -44.607 —33.3?9 -14.517 63.171 ~-31.317
48 1 11.500 34.973 18.1é0 -11.500 44 .832 -39.914
49 1 10.409 47.310 42.281 -10.409 37.602 ~-18.880
P-FRAME Linear Elastic analvsis results Str No. 01
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