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Résumé

Titre : EVALUATION DE LA CAPACITE DE RESISTANCE D’'UN BATIME NT CONTREVENTE PAR
PORTIQUES AUTOSTABLES EN BETON ARME SOUMIS A UNE AC TION SISMIQUE

R¢sumé :  Les codes parasismiques actuels&ahbrés essentiellement pour dimensionner eepiév

le risque sismique dans les structures neuvesn@caenception rationnelle fidélement traduite efare
demande et la capacité a l'aide des méthodes dendiomnement appropriées. Par ailleurs, une
grande partie du parc immobilier en Algérie eststibmée de batiments autostables en béton armé qui
risquent de montrer une faible résistance lors tfemblement de terre plus ou moins sévBemns ce
contexte, différentes méthodes d’analyse sont pigées par ces codes, en l'occurrence le code EC8
et ATC40, parmi lesquelles figurent la méthodeigtat non-linéaire SNL (pushover) basée sur le
concept de déplacement en intégrant les mécanigossibles d’endommagement dus aux différentes
formes de distribution des charges latérales quoiiesent la distribution des forces d'inertie. L'des
objectifs de ce mémoire consiste a appliquer lavelbel approche en ductilité (méthode N2) basée sur
la méthode SNL aux batiments autostables en bétame adimensionnés selon le reglement
parasismique algérien RPA99, ensuite une étude a@tipe entre les réponses obtenues a partir de
cette nouvelle méthode et la méthode dynamique linéaire (temporelle non-linéaire), en
introduisant I'effet d’impulsion caractérisant |éisme proche, vue la différence importante avec le
séisme lointain, pour I'évaluation de la demand&etapacité de résistance. Les résultats obtemus e
termes de déplacement et d’effort tranchant posirsteuctures étudiées ont montré la facilité avec
laquelle la méthode N2 permet de vérifier la vudidité d’une structure existante ou non a I'actiten
n’'importe quel séisme.

Mots clés:  Structure, portique autostabletobéarmé, code parasismique, charge latérale, métho
statigue non-linéaire, méthode N2, séisme prockmrdgtin, demande, capacité, ductilité, résistance
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Résumé

Title : STRENGTH CAPACITY ASSESSMENT FOR REINFORCED CONCRET E FRAMES
BUILDING SUBJECTED TO SEISMIC ACTION

Abstract: Current seismic codes are mainlpa@late to design and prevent the seismic risk enniw
structures by a rational earthquake-resistant tstreis design based on correlation of demand with
capacity, using the appropriate design methodseMaar, a large part of the housing stock in Algeria
consists of reinforced concrete frames buildingst thay appear a low resistant when subjected to
more or less severe earthquakes. In this contéktreht methods are recommended by these codes
(EC8, ATC40,..). Among which appear the nonlinegatis analysis NSA (pushover) based on the
concept of displacement in order integrates thesiptiess mechanisms of damage caused by different
forms of laterals loads distributions to expressdistribution of inertial forces. One of the oltjees

of this memory consist to apply this new approadreductility (N2 method) based on the NSA to the
reinforced concrete frames building designed byeAln seismic code. Then, a comparative study is
made between the responses obtained starting fnisnnew method and the nonlinear dynamic
method (nonlinear time history) by introducing th#erent effects characterizing the near and #re f
field, for the demand and strength capacity assessnihe results got in terms of displacement and
shearing action for the studied structures shoviredfacility with which the N2 method makes it
possible to check the vulnerability of a new orséirg structure under the seismic action.

Keywords :  Structure, frame, reinforced a@ate, seismic code, lateral load, nonlinear statialysis,
N2 method, near-earthquake and far-earthquake, miémapacity, ductility, strength.
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Introduction générale

INTRODUCTION GENERALE

Introduction

Suite aux tremblements de terre tres séveres,éléaconstaté que de nombreux batiments
contreventés par des portiqgues autostables en la¢toé@ (systeme le tres utilisé et considéré plus
économique), ont mal résisté et ont subis beaudeugommages. Malgré qu’ils soient correctement
dimensionnés et ferraillés afin de résister auxggmsismiques.

L’étude de la plupart de ces batiments est conduitéaisant appel a des approches simplifiées
selon leur nature et leur destination, conforménamt prescriptions établies par les codes et les
reglements parasismiques en vigueur. Les codesrprest un effort tranchant a la base représentant
I'action sismique, qui permet d’'obtenir les solitions de calcul dans la structure. Cet efforichant
peut étre déterminé par deux méthodes de calcukaopi: la méthode statique équivalente et la
méthode modale spectrale.

Ces approches élastigues ont été quasi-systématiaieutilisées dans le dimensionnement
parasismique, facile a mettre en ceuvre mais etiesigsuffisantes et ne peuvent pas fournir qu’une
compréhension limitée du comportement sismique, g@lr I'analyse de la capacité sismique, qui
reste toujours le centre d’intérét des differemezherches intenses. La réponse non-linéaire ereter
de déplacement cible, ductilité, distribution denmoages et mode de ruine ..., assuré par certains
réglements comme celle de Eurocode8 et ATC40 centas de ces limites recommandent I'utilisation
des méthodes statiques non-linéaire par un calatitjge simplifié en poussée progressive "pushbver
basé sur un modele de comportement non-linéairpautrait donner de bonnes indications.

L'objectif essentiel de cette étude est d’évalwerperformance du reglement parasismique
algérien pour les structures autostables en bétoa a travers de l'utilisation de la méthode qtai
non-linéaire (méthode pushover) en vue de véifierapacité de résistance des structures autestabl

en béton armé aux charges latérales engendréaaaction sismique.
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Objectifs et portée du mémoire

Le travail de Magister présenté dans ce mémoisséldans le problématique d’évaluation de la
capacité sismique par les méthodes simplifiées; fenalyse de la réponse non-linéaire des strestur
en batiments contreventés par portiques autostalelséton armé, assuré par une modélisation a
l'aide d’un programme des éléments finis, le SARROO

De facon plus précises, les objectifs de cetteettodisistent a :

1. Mettre en application la formulation des modélesés avec les lois de comportement des
matériaux constitutifs pour I'analyse parasismiges structures autostables en béton armé en
utilisant I'approche en ductilité de capacité spetbasée sur les méthodes en déplacement
"pushovet.

2. Etude de linfluence de la forme de distributiors ddharges latérales selon la hauteur sur la
courbe de capacité, recommandée par les codesoghparer a celle donnée par le reglement
algérien, En utilisant au moins cingq formes deritigtion uniforme, triangulaire, adaptive,
modale et SRSS.

3. D’évaluer la performance du reglement RPA99 pouditeensionnement des structures en
béton armé de batiments autostables vis-a-vis dedinode statique non-linéaire, par une
comparaison de la réponse obtenue par la méthatigus équivalente avec celle obtenue par
la méthode statique non-linéaire.

4. Une étude complémentaire sur l'impact des séismreshps et lointains sur les mémes
structures pour évaluer leurs capacités sismiquésues comportements inélastiques. Deux
types de séismes, celui de Coalinga et d’El cedidype impulsif pour le premier et cyclique
pour le deuxiéme sont utilisés pour évaluer lagrarince sismique des structures autostables

dimensionnées avec le reglement algérien.

Organisation du mémoire

Le mémoire est présenté sous forme de plusieungitoda traitant I'évaluation de la capacité
sismique des structures contreventées par portiquésstables en béton armé. Le travail a été

subdivisé en quatre chapitres :

Introduction définissant la problématique du sujet et les dlfgeecherchés.
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Le chapitre | donne un apercu en bref sur les méthodes d’anéhé&aire et non-linéaire en
introduisant des notions sur les sources de lalinéarité dans les structures en béton armé, awssi

apercu sur la ductilité et fournit des notionslswspectre élastique et inélastique.

Ensuite, donne une présentation photographiqudesunécanismes de ruine dans les batiments
autostables en béton armé, puis montre quelquesdams de ruines en rotations les plus utilisées en

particulier 'approche empirique recommandée paolde ameéricain ATC40.

Le chapitre 1l traite la revue littérature, donne un apercu sardifférentes recherches menées

sur les méthodes statiques non lin€aires et quelgoberches sur la méthode pushover.

Le chapitre Il porte les principales vérifications recommandésig reglement algérien pour
le dimensionnement et le calcul des batiments talites en béton armé.

Le chapitre IV a été consacré a I'évaluation de la performansmigue, en basant sur trois

points :

» L’étude de l'influence de la forme du chargemeténa selon la hauteur sur la courbe de
capacité, introduite par les codes parasismiquegaticulier le reglement RPA99
version 2003 et le code Eurocode8 (1998).

e L’évaluation de la performance sismique des tr@isntents auto-stables par la méthode
statigue non-linéaire utilisant une demande sismimspirée de celle du reglement
algérien, puis une comparaison en termes de dépéads cible avec les résultats
obtenus par une méthode élastique simplifiée.

* Limpact des séismes proches et lointains sur fenmgée non-linéaire pour les mémes

structures.

Conclusion généraleporte sur les principales conclusions a tirer saitea comparaison des

résultats obtenus ainsi que les recommandationsdmofwturs travaux de recherche.
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CHAPITRE |

COMPORTEMENT MECANIQUE ET METHODES D’ANALYSE

[.1 Introduction

Les structures en portiques en béton armé nones@nités sont des systémes structuraux qui
offrent de nombreux avantages sur le plan architaktlaissant une large liberté de compartimeoati
et de définition des espaces. Dans les régionstaéfie par de forts séismes, ces portigues non
contreventés offrent en général une capacité deipdison de I'énergie acceptable en raison du
comportement ductile des éléments constitués mampteeaux-poutres [1]. Toutefois, bien que la
réputation des portiques en béton armé ne soit aldaire, la vulnérabilité des portiques non
contreventés est apparue assez récemment lors uilssamqts tremblements de terre d’El centro
(Californie, 1940) et Boumerdes (Algérie, 2003)r das ruines fragiles décelées aux niveaux des

extrémités des poutres et des poteaux des stracture

Ce présent chapitre concerne la philosophie deheeaption parasismique actuelle, appliquée aux
structures en béton armé suivant les dispositiességlements parasismiques. En premier lieu, oquey
guelques notions sur les méthodes d’analyse adgmésuite, on évoque des notions sur les souecks d

non-linéarité, la ductilité locale et globale, kngande sismique et le coefficient du comportement..

Par ailleurs, on donne un apercu sur les mécanigmegine, qui montrent 'endommagement des

structures autostables en béton armé en termasctiété intermédiaire.

1.2 Généralités
1.2.1 Les méthodes d’analyses

Les méthodes classiques pour le calcul sismiquesttiestures ont pour objectifs de fournir une
capacité de résistance et de déformation (dugtdifisantes et des déplacements limites en servic
afin de contrOler les dégats qui peuvent surveRiusieurs méthodes d'analyse, élastiques et
inélastiques, sont disponibles pour prévoir lagrenfince sismique de ces structures.
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1.2.1.1 Méthode élastiques linéaires
a- Méthode statique équivalente

C'est la méthode d'analyse la plus ancienne, Ia gimple et la plus utilisée pour le
dimensionnement des batiments. Elle est baséégpothése que le comportement structurel est dicté
par le mode de vibration fondamental. La distritmuthorizontale des charges statiquement appliquées
est proche du premier mode ce qui représente wm@@rsimplification. Son utilisation se limite aux
batiments réguliers faiblement et moyennement élg¥i§.1.1a) [2]. Afin de tenir compte de la

capacité de dissipation d'énergie de la structure.

b- Méthode d’analyse modale spectrale

Cette méthode, largement utilisée en Algérie, esttb sur les modes de vibration libre du
systeme examiné, dont I'objectif est de recharglo@ir chaque mode de vibration, le maximum des
effets engendrés dans la structure par les foricgmicgies représentées par un spectre de

dimensionnement. (fig.1b) [2].

c- Méthode d’analyse temporelle élastique

C'est l'analyse de la réponse dynamique linéaite far intégration directe dans le temps des
équations du mouvement (figlc) [2]. L'un des principaux avantages de cettehoue est de
conserver les réponses avec leurs signes respdiddimmoins elle ne donne qu'un apergu limitéaur |

réponse structurelle inélastique sous un séisneaev

1.2.1.2 Méthode non-linéaires et inélastiques nonAléaires

a- Méthode d’analyse plastique

Cette procédure a été initialement développée [asuportiques métalliques afin de tirer profit
de la redistribution des contraintes dans des iystéredondants ductiles au dela des charges
elastiques limite (fig..1d) [2] s. Elle est généralement utilisée pour établir é&eamisme de ruine afin

de comprendre le comportement ultime de la stractur

b- Méthode d’analyse Pushover

La structure est soumise a un chargement incréingistebué le long de la hauteur et la courbe
inélastique charge - déplacement est obtenue etrotam le déplacement en téte de structure

(fig.1.1e). La méthode est relativement simple et foulfimformation concernant la résistance, la

-5-
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déformation, la ductilité et la distribution de temande statique non-linéaire; ce qui permet
d'identifier les éléments critiques pouvant attegniés états limites lors d'un séisme. Malgré quesq
limitations qui lui sont inhérentes telle que laylgence de la variation des allures de chargemiest

gue l'influence des modes supérieurs, cette métthoaiee une estimation raisonnable de la capacité de
déformation globale spécialement pour les strustune le premier mode est prépondérant. Elle est
plus appropriée pour des périodes courtes et atrgcfaiblement élevées [2].

Cette méthode sera élaborée en détail dans legrelsaguivants

c- Méthode d’analyse temporelle inélastique

Cette méthode est basée sur l'intégration direzteédquations de mouvement ou des algorithmes
contenant les déformations élastoplastiques d&rdatsre sont adoptés. Cette analyse est conduite e
utilisant les enregistrements réels ou simulésvaration des déplacements a différents niveaux du
portique est représentée sur la figurd ¢). Cette méthode est la seule apte a décroengortement
actuel lors d'un séisme, cependant le grand prablédside dans le choix d'un enregistrement
(accélérogramme) propre, du fait de la grande biitéinduite par la nature du sol et la distadeda
source. Il devient donc essentiel d'utiliser plussetypes d'enregistrements ou un accélérogramme

artificiel contenant les principales caractériséig(2].

d- Méthode d’analyse modale pushover

Récemment développée, cette méthode est considéngme une amélioration significative de
l'analyse statigue pushover couramment utiliséepremant en compte la contribution des modes
supérieures a la réponse ou la distribution desefod'inertie a cause de la dégradation de rigidéé
distribution le long de la hauteur de la réponsem&e par la méthode modale pushover est
généralement similaire aux résultats dits "exactdenus a l'aide de l'analyse temporelle inélastiqu
du fait de la comparaison établie sur les valeugliames (moyennes) du déplacement d'étage
(demandes). Cette étude a montré que la méthode ddRAe une bonne estimation de la variation de
la demande le long de la hauteur du batiment. Gkpenl'écart enregistré par celle ci tend a

augmenter pour des périodes longues et des haetsuxi de ductilité [2].
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Spectre de dimensionnement
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Figure 1.1: Méthodes d'analyse élastique et inélastique [2]

(a) statique équivalente; (b) spectrale; (c) termgiler; (d) plastique ; (e) pushover
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1.2.2 Les origines de la non-linéarité dans un sy&tne structurel

Quand on parle de non-linéarité on fait toujourkisibn aux changements des propriétés
meécaniques des matériaux (plasticité). Ceci estdaas le cas de I'analyse non-linéaire statique qu
ne fait intervenir ni inertie (masse) ni amortisea Dans la dynamique, cependant, la non-linéarité
peut apparaitre dans la rigidité, 'amortissementaomasse du systéeme [3].

Si on considere le systeme d’équations différdesetiu mouvement d’'une structureNadegrés de

liberté :

[mKu}+[clu}+ [xfu} ={Pw)} 1(1)

Il est évident que si les coefficients des matride€ et K (masse, amortissement et rigidité) varient
au cours du temps, le systéme devient non-linéike concept de la superposition des modes ne peut
pas étre appliqué.

Les variations des parametiigls C et K qui gouvernent I'équationl (1) nous permettent d’identifier

les causes de la non-linéarité dans un systeme.

[.2.2.1 Variation de la masse

Rares sont les cas ou la masse d’'une structure earisidérablement pendant les vibrations
causées par les séismes. Ces cas sont généralemaitisibles et donc difficile a modéliser. La ron
linéarité due a la variation de la masse est dimmportance moindre par rapport aux autres sourees d

non-linéarité et donc son effet n’est pas pris@msération dans I'analyse dynamique des strusture

[.2.2.2 Variation de I'amortissement

L’amortissement des structures est toujours nagalne, mais pour simplifier la résolution des
equations différentielles du mouvement il est sg@pdu type visqueux linéaire (proportionnel a la
vitesse). Cette représentation de 'amortissemenhe de bons résultats mais ne révele pas le degré
complexité du mécanisme d’amortissement dans lgtstie. La non-linéarité due aux variations des
propriétés de I'amortissement qui puissent parvar@me a des basses amplitudes de vibrations est
souvent négligée. Par contre la contrainte de Hagonalité de la matrice d’amortissemedt
(équationl.1l) imposée par la méthode de la superposition lepgaut étre omise lors de I'analyse

non-linéaire [3].
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1.2.2.3 Variation de la rigidité

La variation de la rigidité d’'un systéme provienipipalement des changements des propriétés
géométriques ou mécaniques des éléments de lauseruc

a) Non-linéarité géometrique

La petitesse des déformations est 'une des hypethée base de la résistance des matériaux qui
s’appuie sur le fait que les déformations sont ggament petites par rapport aux dimensions duscorp
(structure) déformé. Ce principe n’est plus valaipland les éléments d’'une structure subissent des
déformations assez importantes pour provoquer anggment de la rigidité globale du systeme. I
faut noter qu’un systeme élastique peut étre géopément non-linéaire.

Dans le domaine du génie civil, on peut citer limpde des batiments de grandes hauteurs
(effetP-A), et les ponts suspendus de longues portées gsildaplupart des cas nécessitent une

analyse dynamique tenant compte de la non-linégéibénétrique [3].

b) Non-linéarité mécanique

L’aspect le plus célebre de la variation de ladiigi est probablement celui qui est attribué au
comportement non-linéaire des matériaux. C’esblmaine de déformation des éléments au dela de la
limite élastique. Dans ce cas le matériau ne sastlp loi de Hooke et la rigidité est tangente a la
courbe force-déformation caractérisent le matériau.

L'une des difficultés rencontrée dans l'analyse adgigue non-linéaire est la modélisation
mathématique du comportement post-élastique desgriauat. Une approche simple du probleme
consiste a localiser la déformation non-linéairesddes points et idéaliser la courbe force-défaomat
du matériau par des modeles hystérésis multiliagair

Une différence fondamentale entre I'analyse noédire statique et dynamique est que l'itinéraire de
forces est trés important dans la dynamique, a#el’encerclée par les courbes hystérésis formaes p
les courbes forces-déformations est une mesurémerdie dissipée par le phénomeéne de plasticité[3]

- Modele élasto-plastique

Est généralement défini par trois parametresigldité (K), le déplacement de plastificatioxe(
et la rigidité aprés plastification exprimée entjmor (r.K) de la rigidité initiale. La trop grande rigidité
de la courbe de recharge apres plastification ehat§e constitue le principal défaut du modéle EP

pour la simulation du béton armé (figure.a). Cette caractéristique ne considére pas dasephe
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fermeture des fissures au début de la recharge cBiduit a une dissipation d’énergie excessiva dan
les cycles plastiques et a des déformations pemtesméaréalistes.
Figure (1.2.b) présente une simplification du modele bilirace qui le différencie, c’est la

rigidité aprés la plastification est considéré ¢ante (r = 0)

27

(b)

Figure 1.2: Modele élasto-plastique

(a) bilinéaire [4] (b) élasto-plastique parfajf].

- Modele Takeda

Ce modele est particulierement complexe mais a pwantage de disposer de toutes les
caractéristiques nécessaires a la reproductionompartement du béton armé. Il est le fruit de
beaucoup de développements dont le modéle inittatdalisé par Takeda, Sozen et Nielsen. Pour
pallier au défaut du modele élasto-plastique eguieoncerne les courbes de recharge, celles-ti son
reproduites a I'aide du paramefte
Lorsque les courbes de recharge croisent I'axeddptacements, elles sont ensuite dirigées vers un
point & une distanc(xp-xe) du point de déplacement maximal Ainsi, si =0, les courbes de
recharges ciblent directement le point de déplacemeaximal.

L’énorme avantage de ce modele, c’est que la dagoed de la rigidité provenant de
'endommagement progressif est considérée paetinédiaire du parametre compris entre 0 et 1.
Ce paramétre: définit la rigidité de déchargé par I'intermédiaire de la ductilité, qui est Igpmrt
entrexp et xe, et par la rigidité initialéo. Cette relation peut s’exprimer ainsi :

Cela a pour conséquence que le modele Takeda itédessing parametres suivants pour étre défini :
la rigidité initialeKo, le déplacement de plastificatigs la rigidité apres plastificatiornK, le paramétre

a qui détermine la dégradation ainsi que le parantgb@ur définir la cible des courbes de recharge.
Le modele Takeda (figure3) [4] distingue les grands déplacements, c'edit@-ceux qui dépassent
le déplacement maximal actuel, des petits déplaotsrgii sont inférieurs au déplacement maximal

actuel. Les petits déplacements sont a leur tadsél en deux groupes, selon qu’il y a eu contact o

-10 -
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non avec I'enveloppe de la courbe hystérésis.ySdleu contact, il y a de la plastification etaut
éviter une rigidité trop élevée. De ce fait, il€riune regle adaptée pour ces cycles.

A noter que la dégradation de résistance n’estgoasidérée dans ce modele. Cela n’a aucune
importance pour les éléments en béton armé, mdas e a lorsqu’il s’agit d’autres matériaux,

notamment la magonnerie.

¥ i)

(Ko = flgine)

Figure 1.3: Modéle Taked#4]

- Modeley

Le modeéley, représenté par la figuré.4), a été développé a partir du modéle précéderdce
essentiellement pour simuler le comportement demeéhts en béton armé [4]. Il se caractérise aussi
par sa simplicité. Son développement s’est basd'@servation que les courbes de recharge ont
tendance a se couper au méme point. Par rapparioaiéle élasto-plastique, le parameétra été
rajouté pour les courbes de recharge, parametrestjai déterminer empiriguement.

Lorsque les déplacements sont plus petits quepdlacEment maximal actuel, les courbes de recharge
sont dirigées vers ce méme déplacement maximdesSdéplacements sont plus grands, alors les
courbes de recharge augmentent élastiquement gugpi)Fy, ou Fy est la force de plastification. Et
tout comme le modele élasto-plastique, la diminutite la rigidité suite & 'endommagement du

matériau n’est pas incluse dans le modele.

/.

7/
" _AYFy

Figure 1.4: Modeley [4]

-11 -
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- Modéle Q

Le modele, représenté par la figude5], est une simplification du modéle Takeda. Celgu
différencie, c’est la valeur absolue du déplacemmiatximal qui est considérée dans les deux
directions. En plus, il n’y a plus de différencetrenpetits et grands déplacements, la courbe de

recharge tend toujours en direction du point cpwadant au déplacement maximal actuel [3].

Kmax

L "'_l'l[ IKIJ

Figure 1.5: Modele Q[3]

[.2.3 Ductilité de la structure

On dit "ductile" une structure qui peut subir spaste de résistance des déformations plastiques
alternées. La ductilité peut avoir une influencsifiee sur I'économie d'un projet, car :
- la structure ductile est capable de subir avecesubée méme déplacement qu'une structure qui
répondrait de facon purement élastique, mais &iéena ce résultat avec des éléments structuraux de
section moindre ;

- les sollicitations a la fondation sont réduites [6]

[.2.3.1 Ductilité locale

La ductilité locale est assurée par le respectigémces particulieres, différentes pour chaque
matériau. Ces exigences portent :
-sur les caractéristiques spécifiques aux sectjoed’on veut ductile
-sur le dimensionnement en capacité assurant w@rarbinie de résistance des divers éléments
structuraux telle que les zones plastiques se @&mua la position souhaitée et que les zones
adjacentes, potentiellement fragiles, soient suedsionnées de sorte qu’elles travaillent dans le

domaine élastique [6].

-12 -
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1.2.3.2 Ductilité globale

La ductilité globale d’'une structure est atteintr pe respect des conditions relatives a la
ductilité locale et de conditions spécifiques aastirla formation d’'un mécanisme global. Ces
conditions visent en particulier a éviter la forrmatdu mécanisme local du type « étage faible p [6
7].

1.2.3.3 Ductilité globale des ossatures en portique

La ductilité globale est atteinte en visant I'oltjesuivant : les ossatures en portique doiverg étr
congues pour que les rotules plastiques se formans les poutres et non dans les poteaux. Cet
objectif, souvent énoncé “poutres faibles-poteanrtst, n'est pas requis a la base de l'ossature, au
plancher supérieur des batiments multi-étagés et [@s batiments a un seul étage, parce que des
rotules plastiques se formant a ces endroits dstriacture n'entrainent pas la formation d'un
mécanisme de ruine partielle [6].

Pour réaliser I'objectif, la condition a respedtaposée dans le RPA99 [8] est la suivante : il taia
chaque noeud de poutres sismiques primaires omndaices avec des poteaux sismiques primaires, on

vérifie
2MRpoteauz 1,25 MRpoutres 1(2)

La relation précéedenteoit étre satisfaite a chaque noeud dans deux plarigaux orthogonaux de
flexion de la structure et dans les deux directi(pwsitive et négative) d’action des moments des
poutres autour du noeud. Si le systéme structstalme ossature en portiqgue dans une seule des deux
directions principales, la condition doit étre sfite uniquement dans cette direction.

La condition ne s’applique pas au dernier étagdatenents a plusieurs étages, car a ce niveau |l

importe peu que les rotules plastiques se formamns tes poutres ou au sommet des poteaux.

[.2.4 Notions sur les spectres
a) Spectre de réponse élastique

La réponse élastique d'un systeme a un seul degiibatté (SDOF) est déterminée apres avoir
digitalisé lI'accélérogramme (naturel ou simuléphdédisme donné en assumant des valeurs numeriques
pour la période et I'amortissement. Le mouvememadyque est appliqué a la base du modele
(console; structure encastrée dans le sol) etdirescomplete de la réponse de ce systeme élastiqu
peut étre calculée. Les valeurs maximales des exeti@ns, vitesses et déplacements sont alors
déterminées. En répétant cette procédure pour amdgnombre de systemes SDOF pour une valeur

-13-
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spécifigue de l'amortissement, le graphe du speatgregéponse est obtenu. Pour cause d'effet de
résonance, le spectre a la tendance d'amplif@idiasismique pour une certaine gamme de périodes.
Le but de ces spectres est d'introduire cette &ogtlon. Il existe deux maniéres de représentation
spectre de réponse :

-tripartite; la réponse de tous les parameétresneblee(figurel.6.a).

-graphe séparé; d'accélérations, vitesses et dépéads, dans lequel et pour une période donnée les

valeurs correspondantes aux parametres introduitsobtenues.

500

Ampliffesricn

200

20—

Velocity (cmisec)

AN,
a X A.SEKS 370 |>§5'

2! e N = 05T =1
Ll ‘br(\év%lﬂ.soz:ﬂéﬁ;a
% 7 % \D=45x1lll=90cnl1
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g1 02 @65 1 2 T
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@) (b)
Figure 1.6: Spectre élastique
(@) Spectre tripartitg9] (b) Spectre lisge]
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a

e

s

e

Spectre normalisé

Il est d'usage d’employer un spectre de dimensiorame ou de calcul de forme générale
indiquée sur la figurel(6.b) [2], normalisé pour la valeur max de l'acradién du sol.
Pour que les spectres de dimensionnement soiehtediails doivent exhiber les principales
caractéristiques du spectre €élastique résumeées e@uitn
- accélération spectrale podr0 doit égale a l'accélération du sol. Ceci estaii fait que le
déplacement relatif = O pour un oscillateur infieimh rigide et le déplacement absolu sera égal au
déplacement du sol.
- accélération spectrale polir=co doit étre égale a I'accélération du sol. Ceciddstau fait que le
déplacement absolu = 0 pour un oscillateur infimtreouple et le déplacement relatif sera égal au
déplacement du sol.
- pour une certaine plage de périodes, I'accél@masipectrale est trouvée presque constante et les

systemes sont alors appelés systemes a périodanduliaires.
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Le spectre d’'accélération recommandé par les diftércodes pour le dimensionnement de structures
parasismiques introduit I'effet de sii8)a travers la période caractéristiqiie) et (T2).

Le facteur de site désigne effectivement le rappes réponses d’acceélérations spectrales dans les
plages des moyennes et longues périodes. Il agteluit afin d’adapter le spectre pour site rocheu
aux autres sites en d’autres termes modifier cetisgponction de la catégorisation des sites.

D’apreés le reglement RPA99 [8], I'action sismiqst présentée par le spectre de calcul suivant :

T 5,9

125AQ1+ T (257 R 1) 0<T<T,

257 (L125A) % T<T<T,
—== QYT 2/3 (1.3)
9 Q'

257 (L25A) R (T j T,<T<30s

g E 3/2 L 2/3
2spazsn( 23] ()

Avec A : coefficient d’accélération de zone ;
n: facteur de correction d’amortissement ;
R : coefficient de comportement de la structureguabe base) ;
Ty, T> : périodes caractéristiques associées a la caatpsite ;

Q : facteur de qualité.

b) Spectre inélastique

Le spectre de réponse inélastique est obtenu ensadd le spectre élastique de calcul afin de
tenir compte de la capacité de dissipation d’éeedg la structure. Ce spectre inélastique peut étre
obtenu de plusieurs fagons :

- en réduisant le spectre de réponse élastiquerpenefficient empirique indépendant de la péridee
vibration de la structure connu aussi comme factircomportementy afin de considérer la
déformation inélastique de la structure (figure) [2].

-en réduisant le spectre de réponse élastique mparoefficient variable fonction de la période de

vibration de la structure connu comme facteur dapmrtementq afin de considérer la déformation

inélastique de la structure.
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1.2.4.1 Facteur de comportement structural

Dans l'optigue de la génération actuelle des norsiemiques, la capacité des systemes
structuraux dissipatifs a résister aux actions isjgas dans le domaine inélastique est exprimédepar
parametre dit éacteur de comportement structuralen général notq. Ce facteur permet d’obtenir le

spectre de calcul en accélération (utilisé poudileensionnement de la structure), au moyen de la

S0

simple relation S, (t) = T=T, (1.4)

Ou : S, t)est 'ordonnée du spectre inélastique de calcul ;
S.(t) estl'ordonnée du spectre de réponse élastiqaea¥ération, caractérisant I'action sismique ;

g est le facteur de comportement.

0.9 0.5

0.8

0.7+ 0.4 4

0.6 4

0.3 4
0.5 4

Salg
Salg

0.4 4
0.2 4

0.3 4

027 0.1

0.14

0.0 T T T T 0.0 T T T T
0 1 2 3 4 5 0 1 2 3 4 5

T e T () .
Spectre de réponse élastique Spectre de dimensionnement

Figure 1.7: Spectre de réponse selon RPA99 avec ag =0,31g

En général, la valeur du facteur de comportenggdt donnée dans les normalisations sismiques

en fonction du type de structure dimensionnée (méiheest bien connu que d’autres parametres
peuvent jouer sur cette valeur). Les forces sisesqde calcul diminuent avec 'augmentation du

facteurq. Le cas oug =1 correspond a une structure qui est concue potarrémstique, méme vis-a-

vis d’'un séisme puissant (donc une structure natildy Pour les structures en batiments contresent

par des portiques autostables ductiles en bétog,arnest toujours plus grand que 1. Les différentes
normalisations parasismiques n'adoptent pas tdagemémes valeurs de facteur de comportement

[10].
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.3 Mécanismes de ruine

Avant de procéder a I'évaluation de la performasismique des structures contreventées par
portigues auto-stables en béton armé, la premiérearthe consiste a prendre connaissance des
dommages causés par la venue d’'un tremblementree te

Ou l'une des difficultés majeures en matiere dgmistic sismique est I'appréciation de la ruine
d’'une structure [11]. Sur le plan réglementairetuime n’est pas clairement définie bien que bornée
par la notion d’état limite qui traduit un état feulier dans lequel une condition requise d'une
construction (ou d’'un de ses éléments) est strietensatisfaite et cesserait de I'étre en cas de
modification défavorable d’'une action. La définitiméme des conditions requises d’'une construction
peut imposer des états limites bien éloignés gtaeption intuitive de la ruine de la constructithn
reste que les dégradations observées sur leswstsatontreventées par des portiqgues en béton armé

au cours de missions post-sismiques se répartipeant’essentiel en trois catégories :

- L’endommagement par flexion associé a des coagbou des rotations.
- Lendommagement par effort tranchant associésaillement dans les poutres ou les poteaux.
- L'endommagement des nceuds associé aux effodsrdpression et traction qui y transitent.

Les photographies qui suivent illustrent chacuncds mécanismes de ruine observés au cours de

missions post-sismiques.

Photo 1.8: Absence d’armature transversale au noeud. Effandrg d( a cette absence au noeud et
dans la zone critique du poteau, Boumerdes (Alyéne2003[12].
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Photo 1.9: Destruction par C|sa|IIement du poteau court
Boumerdes (Algérie) en 200R2]

Photo 1.10: Comportement aléatoire des batiments lors du sism
Boumerdes (Algérie) en 200R2]

Photo 1.11: Effondrement par flexion hors plan d’'une structpogtiques béton armé
(parking) lors du séisme de Northridge (Etats-Urig)199411]
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Photo 1.12: Effondrement par flexion hors plan d’'une structpoetiques béton armeé

lors du séisme de Izmir (Turquie) en 2(0032]

1.3.1 Critére de ruine en rotation

Les phénomeénes observés lors de la ruine par fied@ostructures élancées montrent, au niveau
local des sections endommagées, trois phasespalesi la fissuration de la section, la plastifaoat
des aciers et enfin la ruine de la section quiraguit par I'écrasement du béton en compression, la
rupture en traction ou le flambement des aciers sbharges cycliques. Une relation moment-courbure
illustre trés bien ces phénomeénes, pourvu qu'élene compte, d’'une loi de comportement réaliste
pour le béton et de linfluence du taux de confieaetn La détermination des courbures de
plastification, ultime ou de ruine peut méme étreéborée en tenant compte du glissement acier-béton

et de I'effort tranchant qui incline les fissurésjai augmente donc la longueur des rotules [11].

I.3.1a Méthode de Priestley

Priestley utilise la notion de longueur de rotul@sfique pour définir une rotation de ruine, cette

longueur L étant definie comme la longueur permettant de ug&p la rotation de ruine plastique

expérimentale si elle est multipliée par une corelplastique ultime, soit :

6,.=(@ —@)L, avecL , = 008H + 0022f d,, 1.58)

ou Hest la hauteur du potead, la contrainte deplastification des aciers e, , le diametre des

barres de flexion. Pour le calcul des courbwigisnes et de debut de plastificatiog,etg,, la limite

de déformation en compression loiton sont choisies égale a 0.5% (correspondaes &ettions peu

frettées) et la déformatiamtime de I'acier égale a 2% [11].
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Remarquons que la longueuy permet le calcul de la ductilit¢ en déplacemggen fonction de la

ductilité en courburg,,,. En effet, les déplacements de plastification et mine valent

respectivement:
H 2
Ve
d,, =6,,(H-05L, (1.6)

N LP LP
Dol 1, =1+3(4t =10~ 05-7)

1.3.1b Méthode empirique

Une autre approche basée sur une formule empivigliciée sur de nombreux tests de poutres et

poteaux a été utilisée par plusieurs auteurs cofandis ou Arede [11].a rotation ultime totale vaut

048
, =0_063{ﬂ]093 max(o, ,0004) a0 § 018 (1.7)
! D max{, ,005) ¢

avecH : hauteur du potealD : largeur du poteau, = o,/ f_: effort normal réduit,, : ratio volumique
de cadregy : ratio mecanique d’acier longitudindf, / f_, f.:résistance en compression du bt

I1.3.1c Méthode simplifiee de 'ATC40-FEMA 273-356440

Il est important d’identifier les mécanismes denes des éléments de la structure et de définir
leurs propriétés non-linéaires. Les propriétésetiedlément sont des relations entre les forcaaléax
flexion et tranchant) et les déplacements (déplacesn rotations,...) sous un chargement sismique de
facon cycligue. Comme le montre la figurel@d), ces relations peuvent étre idéalisées coname |

montre la figure {.14) en utilisant une combinaison de données equas [14, 15, 16, 17].

Top Displacement (cm)

Lateral Load (kips)

Lateral Load (KN)

Top Displacement (inches)

Figure 1.13: Courbe chargements — déplacemdnt]
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L’ATC40 fournit un ordre de grandeur des rotatioesruine pour les poutres et les poteaux.
La loi moment rotation comporte une phase élastpis un plateau plastiqgue de longuapla ruine
étant atteinte pour une rotatidn (figure 1.14). Une fois la ruine atteinte, la capacité pudade

I'élément disparait.

AM
b

= —

P “

I d I

< > |

CPi

10 LS : i

- I

I

B Fi

oM L n
A ¢

>
Figure 1.14: Loi Moment+Rotation simplifiée de 'ATC<[1§]
A : Le point d’origine
B : Représente la plastification, aucune défornmadio niveau des rotules, toutes les déformations
élastiques sont ignorees.
C : Représente la capacité ultime de I'analyse @uesh
D : Représente la résistance résiduelle de I'aralys
E : Représente la rupture totale des éléments.
D’autres points additionnels qui n’ont aucun effet le comportement de la structure, et qui sont
adoptées par les codes de calcul, pour I'appréaiake I'analyse non-linéaire statique, et qui sont
IO : Occupation immédiate.
LS : durée de service.

CP : prévention d’effondrement.

Pour la modélisation des poutres et des potealmém, FEMA356 propose un modéle avec des
rotules plastiques concentrées c.a.d. les emplatsrmessibles de ces rotules devraient étre pgeaisé
l'avance (généralement dans les extrémités denk#lt et doivent étre vérifiées a la fin de I'asaly
Une rotule s'ouvre lorsque le moment de flexioaiatie moment plastique de la section considérée.

D’autre part, le FEMA356 donne des valeurs appraxives pour la flexion, le cisaillement et
I'effort axial, exprimées comme des portions deidgdité de la section brute de béton. Les valeurs
pour les poteaux dépendront de I'ampleur de I'efformal, car elle affecte la mesure de la fissomat
Plus que I'effort de compression augmente, la fetson diminue [14].

Les relations moment-rotation des rotules, proppsksns FEMA356, sont schématisées a la figure
(1.15).
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M M
A
M,
M, ——
| -/ flexure
‘ /™ controlled
| | ¢.M, —';\_TT‘,_*::_;* T
shear a b —fep shear a b -fep
controlled controlled
a) b)
Figure 1.15: Loi Moment —Rotation simplifi§&4]
(a) poutres (b) poteaux

Le point a rotation plastique, correspond a la dégradationladeésistance caractérisé par
I'écrasement du béton dans la zone de compressitam mastification de I'acier. Poibtcorrespond a
la rupture totale.

La longueur de la zone plastique dans I'élément est

L, z[l—&jM:[l—&ij (1.8)
MV M

Ou M etV sont les forces internes a l'extrémité de la seaid., est la portée du cisaillement (voir
Figure 1.16). Expression1(8) perd sa validité lorsqué, tend vers linfini ou lorsque la rotule

plastique ne se produit pas a l'extrémité de I'él@mToute fois la présence des fissures inclinées
augmente la longueur plastique qui reste propargtie a la hauteur de la section [14].

tension shift_— ;ﬁf

/ TN

lastic zones >N % s| )
p ‘ =| o7 \M/ /

. /
N /

~ normal cracks . 7/
e ./V\\ /
o max ‘\.,_,. J M

[ ¥

= L & N’,/ iM;

La
a) b)
Figure 1.16: La portée de cisaillement a) poutres ; b) poteps§

Ly

La capacité de la section de développer des défamsgplastiques pourrait étre caractérisée par
sa courbure plastique. Elle augmente généralemestt la diminution de la quantité d’acier tendu,

'augmentation de la quantité d’acier compriméjdiaentation de largeur de la zone de compression,
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diminution de la hauteur de section, la diminuteenla force de compression et I'augmentation de la
section du béton confiné.

En résumé, la capacité de rotation plastique dréexité de la poutre est plus faible lorsque les
armatures supérieures sont tendues, parce que ;

- La portée du cisaillemerit, est plus courte sous les charges gravitairesr (Mgure1.16).

- Le renforcement supérieur de la section est g&m@mit plus que le renforcement inférieur
sous les charges gravitaires.

La capacité de rotation plastique a l'extrémité petaux est indépendante de la direction
d'ouverture des rotules, puisque les sectionsgamdralement symétriques et la portée du cisaikéme
n'est pas significative au cours de la réponse.

Il convient de souligner, que les valeurs sont jreélantes de la portée de cisaillement et la
hauteur de la section. A l'autre part, les capa@tént données dépendront de la valeur de cisaitle
au niveau de la rotule. Plus que le cisaillememginante, la capacité de rotation plastique diminue.
Cette tendance pourrait s'expliquer par le mécanbentransfert de force dans le noeud poteau-poutre
Une large fissure en flexion forme a cet endrojtresque toute la force de cisaillement "passelgar
zone de compression de la section, provoquantsatégration plus tot. Par conclusion, la capaité
rotation a I'extrémité de la poutre diminue lorsde® armatures supérieures sont tendues, parde que

cisaillement atteint son maximum [14].

1.4 Conclusion
Dans ce chapitre il a été question de certainstifeelaspects importants aux structures

contreventées par des portiques autostables en date, vis-a-vis les exigences de leurs conception
et leurs comportements sous l'effet des actionmigises. Dans le réglement parasismique algérien
(RPA99 version 2003) en reléve certaines insuftisaren comparaison avec d’autres reglements tels
gue le code européen (Eurocode 8) et le code aamg(i8TC40, FEMA 356). Parmi ces insuffisances
on peut citer :

- L’éventail des méthodes de calcul proposées estlitrété, par exemple, la méthode statique
non-linéaire (pushover) est non indiquée

- Le spectre de calcul proposé n'est pas assez ¢péelet limité seulement a celui du
dimensionnement.

- Le coefficient de comportemeigt, tenant compte du comportement dissipatif (outjglas) des

éléments de la structure, en limité seulement &gas parametres spécifiques, par exemple la nature
de contreventement de la structure. Par contres tlartode européen, ce coefficient tient compte
beaucoup d’autres facteurs tels que la ductilité stir-résistance.
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CHAPITRE Il

REVUE SUR LES METHODES STATIQUES NON-LINEAIRES

[1.1 Introduction

Les structures sont censées se déformer inélastigui lorsqu’elles sont soumises a de séveres
tremblements de terre. L'évaluation des performmasisniques de structures doit étre menée en tenant
compte de leur comportement post-élastique. Paséourent, une procédure d'analyse non-linéaire
doit servir a des fins d'évaluation du comportempost-élastique. Cette analyse ne peut étre
déterminée directement par une analyse élastiqueuke, a la demande du déplacement inélastique
maximal de la structure doit étre déterminée afévaluer adéquatement les exigences sismiques

induites dans les structures a comportement néailie [1].

Diverses procédures simplifiées d'analyse non-lieést des méthodes approximatives en vue
d’estimer le déplacement maximal de la demandeasti§ue des structures sont proposées dans la
littérature. La procédure d'analyse non-linéainepdifiee largement utilisée, I'analyse pushovegta

un sujet intéressant d'étude.

I1.2 Apercu sur les travaux antérieurs sur les anbyses statiques non-linéaires

La précision et la fiabilité de I'analyse tempaeation-linéaire qui simule le comportement réel
des structures soumises aux actions sismiqueslargéénent utilisée depuis les années 1960.
Toutefois, le temps nécessaire a la bonne modélisaemps de calcul, colts de l'ordinateur etdref
d'interprétation des résultats, rend cette anatygse laborieuse. Cela a conduit les chercheurs a
proposer d’autres procedures d'analyse non-linésimgplifiées et des modeles structurels afin
d’estimer l'inélasticité de la demande sismiques @ralyses se basant toutefois sur la réductiom d'u
modele a plusieurs degrés de libertés (MDOF) aysteme équivalent a un seul degré de liberté
(SDOF).

En 1964, Rosenblueth et Herrera [1] ont proposé pmeédure dans laquelle la déformation

maximale du systéme inélastique SDOF est estimganeola déformation maximale d'un systeme
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élastique linéaire SDOF a une faible rigidité latéret un coefficient d’'amortissement plus élevé qu
celles du systéme inélastique. lls ont utilisérdadeur sécante a la déformation maximale pour
représenter le changement de la période et leuladtamortissement équivalent calculés par I'égalit
entre I'énergie dissipée par cycle dans les systéroe-linéaire et linéaire équivalent soumis a une

charge harmonique.

La méthode de spectre de capacité, est une dedeétiplus utilisées pour une estimation
rapide permettant d'évaluer des performances sigsides structures. La méthode est recommandée
par I'ATC-40 comme une méthode basée sur les dépkats pour I'évaluation et la conception des
structures. La méthode a été développée par Freemal975 [2]. Puis elle a subi plusieurs
modifications. La méthode nécessite la construatioime courbe de la capacité structurelle et de la
comparer avec le spectre de la demande estiméogtiexprimées en format ADRS (Accélération-
Déplacement Response Spectrum).

Plus tard, Fajfar et Fischinger (Fajfar et Fiscking1980) 20] ont proposé la méthode N2
comme une procédure non-linéaire simplifiée poandlyse des dommages sismiques des batiments
en béton armé, en se basant sur le modéle Q dféefmy Saiidi et Sozen en 1981 2e modéle Q
est un modele analytique pour le calcul des déplaogs maximaux des étages pour les structures
multi-étagés en béton armé soumises a des acigmglses, ou la performance globale de ce modele
était satisfaisante.

La méthode N2 a subi plusieurs améliorations (FagtaGaSpersi; 1996) [2], ou elle a été
étendue comme une méthode applicable aux pontsjteria méthode s’est inspiré des idées de
Bertero et Reinhorn et elle introduit le format ABRont les accélérations spectrales sont tracées en
fonction des déplacements spectraux (Fajfar ; 1§28) combinant les avantages de la méthode de

spectre de capacité.

La derniére version de la méthode N2 (Fajfar ; 1928, 24] a été validée sur une structure testée au
laboratoire ELSA (European Laboratory for Structdtssessment) en lItalie. L'abréviation N2 indiquesq
la méthode est basée principalement sur la condainale deux modéles mathématiques tenant compte du
comportement non-linéaire a savoir :
* La courbe de capacité obtenue par analyse pushbwersysteme a plusieurs degrés de liberté
(MDOF).

* L’analyse de la réponse spectrale d’'un systemeseuhdegré de liberté (SDOF).
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De plus en 1999, Chopra et G§&4] ont proposé une méthode du diagramme capacté-deman
améliorée qui utilise le spectre de la demande widildé constante pour estimer la déformation

sismique des systemes inélastiques a SDOF.

De méme, la méthode des coefficients décrite danEHMA 356 [16] est une procédure
approximative non itérative, basée sur les factdersnodification de déplacement. Le déplacement
inélastigue maximal d’'un systeme MDOF non-linéaise obtenu en modifiant le déplacement spectral

élastique d'un systeme équivalent SDOF avec umne dgicoefficients.

En 2001, Chopra et Gogl6] ont élaborés une procédure d'analyse pushover améhioréaeée
Modal Pushover Analysis (MPA) qui repose sur laotleéde la dynamique structurelle. Tout d'abord,
la procédure a été appliquée aux batiments lindaine élastiques et il a été montré que la procédure
est équivalente a l'analyse de spectre de rép&mseite, la procédure a été étendue pour estiraer le
exigences sismiques de systemes inélastiques.rBrablements de terre induites par les demandes
pour un batiment de 9 étages (SAC building) ontd&erminés par MPA, analyse dynamique non-
linéaire et l'analyse pushover utilisant des dstions verticales des charges latérales uniformes,
"code" et multi-modal. La comparaison des résultaitsdiqué que I'analyse pushover pour toutes les
distributions sous-estime considérablement lesesxigs des déplacements maximaux d’étage et les
meénent a des grandes erreurs dans les rotatidas kftcalisations des rotules plastiques. MPA a été
plus précis que toutes les analyses pushover.dsedtats MPA ont montré une faible dépendance de
l'intensité du mouvement de sol (ElI-Centro). Il t& éonclu que, en incluant les contributions d'un
nombre suffisant de modes (deux ou trois), la iistion des réponses estimée par MPA est
généralement semblable aux résultats 'exactesirdggdylse dynamique non-linéaire.

I1.3 Apercu sur les travaux antérieurs sur les anlyses pushover

Plusieurs chercheurs ont étudié les divers asplect@analyse pushover par l'identification des
limites, les faiblesses de la procédure et ils mmposé des procédures pushover améliorées qui
tiennent compte des effets de la forme du chargetagmal, les modes plus élevés, les mécanismes de

rupture, etc....

Fajfar et Fischinger0] en 1980 ont suggéré d'utiliser des forces praponelles a la déflexion

du mode fondamental de la structure (forces dli@extprimées en fonction des modes et des masses)
pour I'application de la méthode N2.

- 26 -



Chapitre II: Revue sur les méthodes statiques non-linéaires

En 1998, Krawinkler et SeneviratnaZ[2nt mené une étude détaillée qui décrit les aged et

les inconvénients de l'applicabilité de l'analysshover en tenant compte de divers aspects de la
procédure. L’estimation du déplacement cible detdacture MDOF par le domaine équivalent SDOF
et les facteurs de modification appliqués, I'impode de la forme du chargement latéral sur les
courbes pushover, les conditions dans lesqueblegréaictions pushover sont suffisantes ou noaset |
informations obtenues par l'analyse pushover @ntdéntifiés. La précision des prédictions pushaver
ete évaluée sur des portiques en charpentes metalide 4 niveaux endommageés par le séisme de
Northridge en 1994. Chaque portique a été soumesud enregistrements sismiques ou les demandes
sismiques locales et globales ont été calculéeartir ple résultats d'analyse pushover en terme de
déplacement cible. La comparaison avec les résultahalyse dynamique non-linéaire a montré que
l'analyse pushover prévoit de bonnes prévisionslaieandes sismiques pour les structures a faible

hauteur utilisant une distribution uniforme de camiement inélastique sur toute la hauteur.

Mwafy et Elnashai [8], depuis le 2000, ont effectué une série d'analysgshover et des
analyses dynamiques non-linéaire pour enquétetlasualidité et I'applicabilité de cette premiere.
Douze batiments en béton armé avec les differgstermes structurels (quatre portiques irréguliers d
8 niveaux, quatre portiques réguliers de 12 niveatnquatre portiques réguliers de 8 niveaux
contreventés par voiles), avec des accélératidferatites (0,159 et 0,309) et des différents nixeau
de ductilité ont été utilisés pour cette étudenhlgse dynamique non-linéaire a utilisé des
enregistrements réels et artificiels manipuléssaateélérations de 0,15¢g et 0,30g ont été effestues
des modeles en 2D tenant compte des limites d'éffanent locales et globales prédéfinies.

En outre, les analyses pushover a l'aide des liisitvths du chargement uniforme, triangulaire et
multimodale ont été menées et les courbes pustmntegté tracées. Les résultats ont montré que la
distribution selon la hauteur de la forme triangelaétait en bonne corrélation avec les résultats
d'analyse dynamique non-linéaire et une prévisiondgnte de la capacité et une estimation
raisonnable de la déformation a été obtenue. tEanété également que l'analyse pushover est plus
appropriée pour les structures moins élevées deesopériodes et le chargement triangulaire est

suffisant pour prédire la réponse de telles strestu

Moghadam et Tso [, en 2000, ont proposé une analyse pushover teidgionnelle suivant les
mémes étapes que l'analyse en 2D en tenant cofeptetricité géométrique (irrégularité en plan),
une série d’accélérogramme des séismes naturédsutiaée dans I'étude d’'une structure en béton
armé de 7 niveaux. lls ont conclue que I'apparities modes de torsion par I'excentricité géomégriqu

donne une influence importante sur la réponse tiastgres en termes de déplacements maximaux
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d’'étage, les déplacements relatifs et la ductlititcdle et globale. L'analyse pushover tridimensailn

donne une vision réaliste sur 'endommagement esehts et la réponse globale des structures.

En 2001, ElnashaBp] a proposé I'analyse pushover améliorée tenanipteme la déformation
spectrale pour des modes supérieurs validée sustameture en béton de 12 niveaux ou la courbe
pushover obtenue présente une conformité aux aéswbtenus par des analyses temporelles non-

linéaires utilisant un enregistrement du séisme a pneta (Santa-Cruz, 1989)

I1.4 Conclusion

Ce chapitre a porté sur une recherche bibliograjghimpncernant les méthodes statiques non-
linéaires les plus utilisées, non seulement poaibBtiments existants, comme cela est I'objectifsda
le cadre de certains reglements tel que 'ATCA0FEMA273 .., mais aussi pour les nouveaux
batiments, comme cela apparait dans le reglemeop@&en Eurocode 8. Ce présent chapitre nous a

permis de tirer les conclusions suivantes:

- Ces méthodes (méthodes statiques non-linéaiagg)sent sur des approches différentes pour
les appliquer, des approches en amortissementauttaden ductilité, méme si elles suivent les m&me

pas généraux pour évaluer le déplacement cible.

- La fiabilité et la précision de ces méthodesemisun sujet de grand intérét pour plusieurs
chercheurs par la proposition de méthodes statiguoeslinéaires améliorées en employant de
nouvelles formes de distributions des charges dk®r des formes d’idéalisation des courbes de

capacité ainsi que la transformation en format ADRS

- L'interface graphique de quelques méthodes pedmées rendre plus faciles a appliquer pour
évaluer le déplacement cible bien que ce dernidnesnnu au début. Les itérations utilisées dass ¢
méthodes s’averent nécessaires, par contre ellesndent difficiles a effectuer pour certains cas d

calcul.

- La majorité des études menée sur la précisicrattell des difféerentes méthodes statiques non-
linéaires sont effectuées sur des modeéles de stescsimples en 2D, I'application de ces méthodes
en 3D est rare et fait I'objet actuellement d'@&sidntenses a travers I'élaboration de nouveaux
logiciels de calcul.

- par ailleurs, les études en Algérie sont conéestrsur I'application de certaines méthodes
statigues non-linéaires pour I'appréciation de ézusité parasismiques des structures existantes
laquelle sont dimensionnée selon les prescriptitneeglement parasismique algérien RPA99 version
2003.
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CHAPITRE Il

ETUDE PRELIMINAIRE DES BATIMENTS SELECTIONNES

[11.1 Introduction

L’objectif de ce chapitre est d’effectuer une étaaalytique au moyen de la méthode statique
eéquivalente sur des structures en batiments abtestaen béton armé, afin de vérifier le
dimensionnement capacitaire des éléments strusty@ateaux et poutres), d’évaluer le niveaux de
performance et I'état d’endommagement des strueuivant les déplacements limites (déplacements

relatifs) vis-a-vis des charges latérales sismiques

[11.2 Sélection des structures

Dans le cadre de ce travail de mémoire, nous avboisi d’étudier des batiments contreventés
par des portiques autostables en béton arme.
Ces trois batiments a usage d’habitation, a tis] et a sept niveaux (voir figures 3.1, 3.2 &),3.
dont la hauteur de chaque niveau est de 3.06més¢mtent la méme superficie de (13.85x19.4) m2 ou
les planchers en corps creux de 20cm d’épaisseusyktéme de contreventement est composé de
guatre portiques dans la direction longitudinaledetcing portiques dans le sens transversal, les
dimensions des différents éléments porteurs sahiguées dans les tableaux sous dessous (tableaux
3.13, 3.14 et 3.15).
L'étude préliminaire est réalisée a l'aide d'unedéfisation numérique en trois dimensions par
eléments finis a l'aide du programB&ABS 9.7 B1]. Qui nécessite une identification des paramétres
caractéristiques des modeles globaux utilisés pmatéliser les portiques en béton armé. (Résistance

la traction/ compression, module d'Young,...).

- Résistance du béton a la compression a 28 jouchesti de20MPa .
- Module d’élasticité du béton est 300MPa .

- Résistance limite élastique de I'acier Haute adtoérd, = 400MPa.

Les trois batiments sont dimensionnés suivant lprité des prescriptions du réglement parasismique

algérien le RPA99 et avec un calcul en état limitivant le reglement BAEL932, 33].
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Figure 3.1: Configuration et vue en perspective de la structuteis niveaux
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Figure 3.3: Configuration et vue en perspective de la structusept niveaux
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Tableau 3.1:Caractéristiques dynamiques, structure a trois aive
Mode| Période (sec Fr(éHqgret;)cm Participation de la Masse% Somme participation desa
X Y X Y
1 0.45 2.22 85.55 0.00 85.55 0.00
2 0.38 2.65 0.00 87.08 85.55 87.08
3 0.37 2.69 0.00 0.00 85.55 87.08
4 0.13 7.45 11.42 0.00 96.97 87.08
5 0.12 8.39 0.00 10.44 96.97 97.53
Tableau 3.2:Caractéristiques dynamiques, structure a cing nimea
Mode| Période (sec Fr?Hqgﬁgfe { Participation de la Masse% Somme participation des®
X Y X Y
1 0.66 1.50 79.41 0.00 79.41 0.00
2 0.53 1.89 0.00 79.86 79.41 79.86
3 0.53 1.90 0.00 0.00 79.41 79.86
4 0.21 4.67 11.77 0.00 91.18 79.86
5 0.18 5.54 0.00 12.30 91.18 92.17
Tableau 3.3:Caractéristiques dynamiques, structure a sept nixea
Mode| Période (sec Fr(éHqgret;)cm Participation de la Masse% Somme participation des®
X Y X Y
1 0.87 1.15 76.23 0 76.23 0.00
2 0.68 1.47 0 76.06 76.23 76.06
3 0.67 1.48 0 0 76.23 76.06
4 0.29 3.45 11.66 0 87.88 76.06
5 0.24 4.22 0 12.64 87.88 88.70
6 0.24 4.25 0 0 87.88 88.70
7 0.16 6.43 5.01 0 92.90 88.70
8 0.13 7.61 0 4.96 92.90 93.66
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l11.2.1 Présentation des actions sismiques

Les actions sismiques utilisées dans cette étuglampnaire, sur lesquelles est basée notre étude
vis-a-vis du comportement sismique élastique degtsires considérées, sont basées sur la méthode
statique équivalente mentionnée dans le code RP$99
La force sismique horizontale totale a la base hique structurd/ est exprimée par la formule

suivante (équation 3.1) :

W (3.1)

A: coefficient d’accélération de zone.
R: coefficient de comportement de la structure.
D : facteur d’amplification dynamique.

Q: facteur de qualité.

W : poids total de la structure.

Ces actions sont correspond au site considéré m&8lest supposé a implanté en zone sismique lll,
groupe d'usage 2 correspond a un coefficient dlacaton de zone égale a 0.25 avec un

amortissement de la structure de 6%, le facteuquiité est égale a 1.25 et le coefficient de

comportement est de 5.

Ensuite, la distribution de ces actions selon latdwa est définie dans le réglement parasismique
RPA99 ou la charge latérale a chaque étage peutleakelon la formule suivante :

F = (Vb - Ft) Zrnr:lh (3.2)

La force concentréd=; au sommet de la structure permet de tenir comptidrdluence des modes
supérieurs de vibration. Elle doit étre détermipée la formule:F; = 0,07 TVou T est la période
fondamentale de la structure (en secondes). LavdeF; ne dépassera en aucun 85 V et sera

prise égale a 0 quant est plus petite ou égale(37 secondes.

Les différentes actions sismiques calculées parfdesules ci-dessus (équations 3.1 et 3.2) sont

indiguées dans les tableaux suivants (tableaux3®4t 3.6) pour les trois structures sélectiesné
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Tableau 3.4:Distribution des charges latérales, structure agrniveaux
) Wi hauteur sens X sens 'Y
niveat (kN) (m) wi.hify wi.hi Fi wi.hi/y wi.hi Fi
N3 2652.42 3.06 0.49 571.69 0.49 571.69
N2 2 663.68 3.06 0.334 389.58 0.334 389.58
N1 (RDC) 2 663.68 3.06 0.176 205.04 0.176 205.04
Vx 1166.31 Vy 1166.31
Tableau 3.5:Distribution des charges latérales, structure acgcimiveaux
) Wi hauteur sens X sens 'Y
niveatix (kN) (m) wi.hi/s wi.hi Fi wi.hi/Swi.hi Fi
N5 2652.423 3.06 0.323 601.739 0.323 619.175
N4 2663.679 3.06 0.261 486.062 0.261 500.145
N3 2722.124 3.06 0.202 375.901 0.202 386.793
N2 2790.998 3.06 0.140 261.530 0.140 269.107
N1 (RDC) 2790.998 3.06 0.074 137.647 0.074 141.635
VX 1862.88 Vy 1916.86
Tableau 3.6:Distribution des charges latérales, structure atsepreaux
) Wi hauteur sens X sens 'Y
niveat (kN) (m) wi.hify wi.hi Fi wi.hi/y wi.hi Fi
N7 2652.42 3.06 0.247 639.644 0.247 689.429
N6 2 663.68 3.06 0.212 548.746 0.212 591.456
N5 272212 3.06 0.176 457.288 0.176 492.880
N4 2791.00 3.06 0.144 373.580 0.144 402.656
N3 2 864.75 3.06 0.111 287.168 0.111 309.519
N2 2948.93 3.06 0.074 191.446 0.074 206.346
N1 (RDC) 2948.93 3.06 0.037 95.723 0.037 103.173
VX 2593.60 Vy 2795.46
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I11.2.2 Veérification des déplacements relatifs horzontaux
Sous l'action des forces sismiques horizontalestriscture subira des déformations dans le plan,

Les déplacement sont calculés par la formule dopaé&e RPA99 comme suit (équation 3.3):
o, = RO, (3.3)

o, : déplacement horizontal a chaque nive&wde la structures.

O, . déplacement du aux forces sismigkes

-Le déplacement relatif au niveatk « par rapport au niveauk«l » est :
Ay =0 =0,

Le RPA99 préconise que les déplacements relatiés-étages ne doivent pas dépasser lelselffie
est la hauteur libre de I'étage considére).

Les tableaux 3.7, 3.8 et 3.9 résument les résultata vérification des déplacements inter-étages.

Tableau 3.7:Vérification du déplacement relatif, structure aisr niveaux

Niveau | he(m) Sens X Sens y
oek ok Ak oek ok Ak 1%h | Ak <1%he
N3 3.06 0.0108 0.054 0.015 0.0075 0.03/5 0.0p95 30B.0  vérifie
N2 3.06 0.0078 0.039| 0.022 | 0.0056 0.028 @15 | 0.0306 vérifié
N1(RDC)| 3.06 0.0034 0.017 0.017 0.0026 0.013 0.013  0.0806 erifi&s

Tableau 3.8:Vérification du déplacement relatif, structure aginiveaux

niveau | he(m) Sens X Sens y
oek ok Ak oek ok Ak 1%h | Ak <1%he
N5 3.06 0.0245| 0.1225 0.017 0.0161 0.0805 0.01150308. vérifié
N4 3.06 0.0211| 0.1055 0.027 0.0138 0.069 0.0L85 3080  Vvérifie
N3 3.06 0.0157| 0.0785 0.0295 0.0101 0.0905 0.018 0308. vérifié
N2 3.06 0.0098 0.049| 0.0305 | 0.0065| 0.0325| 0.0195| 0.0306 vérifié
N1(RDC)| 3.06 0.0037| 0.0185 0.0185 0.0026 0.013 0.J13  0.0B06verifie

Tableau 3.9:Vérification du déplacement relatif, structure g@sriveaux

niveau | he(m) Sens x Sens y

dek ok AK gek | ok AK 1%h | Ak <1%he

N7 3.06 0.0427| 0.2135 0.0176  0.0286 0.143  0.0{.350308. vérifié

N6 3.06 0.0392 0.196 0.03 0.0259 0.12p5 0.022 ®.0B0 veérifié
N5 3.06 0.0332 0.166 0.0345 | 0.0215 | 0.1075| 0.0225 0.030pnon veérifié
N4 3.06 0.0263| 0.1313 0.0395 | 0.017 0.085 | 0.0255| 0.0306 | non vérifié
N3 3.06 0.0184 0.092( 0.0385 | 0.0119 | 0.0595| 0.0235 0.030pnon vérifié
N2 3.06 0.0107| 0.0535 0.0345 | 0.0072 0.036 0.022%  0.0306non vérifié

N1(RDC)| 3.06 0.0038 0.019 0.019 0.0027 0.01B5 0.0135 0.0BO6vérifie
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[11.2.3 Justification vis-a-vis de I'effet P-4
Les effets de deuxieme ordre (ou l'effetRi€l) peuvent étre négligés dans le cas des batiments

si la condition suivante est satisfaite a touslesaux (équation 3.4):
0= Pk.Ak /Vk'hk <01
(3.4)
R =3 W + AW,
Avec :

Pk : poids total de la structure et des charges dbitghion associées au dessus du  nivel.«
Vi : effort tranchant d’étage au niveai .
hg: hauteur de I'étage k».

Tableau 3.10:Stabilité vis-a-vis I'effet Pt, structure a trois niveaux

niveau | Pk (kN) I~ VT(e(rI](SI\I))( m - f/ins y m 0k <0.1
N3 2652.42 0.015 571.69 0.023 0.0096 571.69 0.014verifié
N2 5316.10 0.022 961.27 0.040 0.015 961.27 0.027 vérifié
N1 (RDC) | 7979.78 0.017 1166.31 0.039 0.01B 1166{310.029 vérifié
Tableau 3.11:Stabilité vis-a-vis I'effet Pt, structure a cing niveaux
niveau | Pk (kN) |~ Vieg(SN;‘ m - f/ins y o 0k <0.1
N5 2652.423 0.017 601.739 0.024 0.0115 619.175 60.0[L vérifié
N4 5316.102 0.027 1087.801 0.043 0.0185 1119{32 290.0 veérifié
N3 8038.226 0.0295 1463.702 0.053 0.01B 1506.113 0310. | veérifié
N2 10829.224 0.0305 1725.234 0.063 0.0195 1775.22( 0.039 vérifié
N1 (RDC) | 13620.222 0.0185 1862.879 0.044 0.013 1916.855 0.030 vérifié
Tableau 3.12:Stabilité vis-a-vis I'effet Pt, structure a sept niveaux
niveau | Pk (kN) AK (M) Vie(r:(s’\r)( oK K f/ins Y K 0k <0.1
N7 2 652.42 0.018 639.64 0.024 0.014 689.429 0.017 vérifié
N6 5 316.10 0.030 1188.39 0.044 0.022 1280.885 190.0 vérifié
N5 8 038.22 0.035 1 645.68 0.055 0.023 1773.¥65 110.0| vérifié
N4 10 829.22 0.040 2 019.26 0.069 0.026 2176.421 0110. | vérifié
N3 13 693.97 0.039 2306.43 0.075 0.024 2485.94 0.009 vérifié
N2 16 642.90 0.035 2497.84 0.075 0.023 2692.286 0.008 vérifié
N1 (RDC) |19 591.83 0.019 2 593.6( 0.047 0.014 255 0.005 vérifié
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[11.2.4 Calcul et ferraillage des éléments porteurgpoteaux et poutres)
Les tableaux sous dessous (tableaux 3.13, 3.14L8} @&groupent et résument une tache longue de

calcul de ferraillage des difféerents éléements pogépoutres et poteaux)

Tableau 3.13:Différents sections et leurs ferraillages, struetér trois niveaux

poutres sens X poutres sens 'y poteaux
Etages | Sections Ferraillages (appuis Sections Ferraildgppuis) SeCtlonSFerraillages
(cm2?) sup. Inf. (cm2) sup. Inf. (cm2
3 30x40 3T14 3T14 30x50 3T16 3T16 40x40 8T16
2 30x40 | 3T14+3T1p 3T14 30x50 | 3T16+3T1R 3T16 40x40 8T16
1 30x40 | 3T14+3T1p 3T14 30x50 | 3T16+3T1R 3T16 40x40 8T16
Tableau 3.14:Différents sections et leurs ferraillages, struetédr cing niveaux
poutres sens X poutres sens y poteaux
Etages | Sections Ferraillages (appuis Sections Ferradlggppuis) | Sections _
Ferraillages
(cm?) sup. Inf. (cm?) Q (KN/m) G (KN/n]) (cm?)
5 30x40 3T14 3T14 30x50 3T16 3T16 40x40 8T16
4 30x40 | 3T14+3T1p 3T14 30x50 | 3T16+3T1R 3T16 40x40 8T20
3 30x40 | 3T16+3T1§f 3T16 30x50 | 3T16+3T1p 3T16 50x50 8T20
2 30x40 | 3T16+3T1§f 3T16 30x50 | 3T16+3T1p 3T16 50x50 8T20
1 30x40 | 3T16+3T1§f 3T16 30x50 | 3T16+3T1p 3T16 50x50 12720
Tableau 3.15:Différents sections et leurs ferraillages, struetdr sept niveaux
poutres sens X poutres sens 'y poteaux
Etages | Sectiong Ferraillages (appuis)5ectiong Ferraillages (appuis) Sectiond Ferraillages
(cm2) sup. Inf.] (cm?) sup. ext sup. in Inf. (cmp)
7 30x40 3T14 3T14t 30x50 | 3T16+3T12 3T16 3T16 | 40x40 8T16
6 30x40 | 3T14+3T14 3T1430x50 | 3T16+3T14 3T16 3T16 | 40x40 8T20
5 30x40 [ 3T16+3T1q 3T16 30x50 [ 3T16+3TLH3T16+3T14 3T16 | 50x50 8T20
4 30x40 [ 6T16+3T13 3T1630x50 [ 6T16+3T146T16+3T14 3T16 | 50x50 12T20
3 30x40 [ 6T16+3T14 3T1630x50 [ 6T16+3T1H6T16+3T1d 3T16 | 60x60 12T20
2 30x40 [ 6T16+3T14 3T1630x50 [ 6T16+3T1LH6T16+3T1q 3T16 | 60x60 12720
1 30x40 [ 3T16+3T1q 3T16 30x50 [ 3T16+3TLH6T16+3T1q 3T16 | 60x60 16T20
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[11.2.5 Vérification de la capacité sismique (ductiité globale) des éléments poteaux et poutres

Pour atteindre I'objectif de la ductilité globaléude structure en portique il faut respecter le
concept « Poutre faible —Poteau fort ». En utiliS@ancondition de résistance exigée par certains

reglements parasismiques dont le RPA99 (figure 3.4)

IMn| +|Mg = 125Mw] +|Md (35)

M +|M'§ = 125M i +|M g

LY
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Figure 3.4: Dimensionnement d'un nceud poutre-pof{&au

a) Calcul des moments résistant d’'une section erefion simple[34]

Le moment résistant d’une section est le momenimmax que peut supporter cette section.

b fbc
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Figure 3.5: Comportement d'une section flécfBd]
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Les équations d’équilibre deviennent (figure 3.5) :

3 Fy =0= Cc=Ts= 080& b Oy, - A, [F; =0

Mg = 08[b @2 [fy, r (1 - 04a)

(3.6)
M, = A &
On utilise la relation géomeétriquez;=d — 04y = d(l— 04 Bz)
Mu
U= =08y 1- 04l
bd? f, . 1 )
a = 12501~ 1~ 24)
Les déformations des armatures valent :
_3.5%(1-0a)
Eg=——+
a
En pratique pour simplifier les calculs on utillagormule simplifiée suivante :
M, = A fs [d B (3.7)
Avec :
f=0,8 a 0,85
fs = Eslées Si £g < Eeg !
fo="1. 1y, Si Eog < £ <10%o0

En présence des armatures comprindgeses equations d'équilibre deviennent :
080er el [, + Ay OFg — A, [f, =0

Mg = 08[b[d? [, [&r ({L- 04a)+ A, [(F,(d —d")

M= . = 0391 pourdesAciers FEE400 a =a,,, = 0668

U=, = 0371 pourdesAciers FEES00 a =a,, = 0617

_3.5%(1-0a)
T a

Eqg = 3.5%0(1-d j
ald
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b) Dimensionnement capacitaire des poteaux en Bétéwrme [34]
Dans le plan cartésiemN( M), le domaine de sécurité d’'une section donnée &anbarme,
soumise a des sollicitations de calcul, (flexiomposée), est défini par une courbe fermée appelée

diagramme d'interaction, décrite par le point derdonnéesN,; jim etM  jim .

-Etapes de tracage de la courbe d'interaction

Etape 01 :
d A, Ag

Calculer : (%FE& E) c'est parametres sont des constantes tirés imgue l'aire d'armatures
et les dimensions de la section du poteau sonidéfi

Etape 02 :

Choisir la valeur d{%)

Etape 03 :

On utilise la premiere valeur choisit é%j pour le calcul des déformatiofis & &.') des armatures

(As et As’) par les formules suivantes:

) G
& =0,0035 h h & &g =0,0035 h h
" "
h h
On déduit par la suite les valeurs fle & fg (avec leur signes positifs ou négatifs)
fs =Eslées  si £5<é&es:
fo=falys Si Egs < £ <10%o0
Etape 04 :

On remplace les valeurs dg & fg dans laformule de & u:

- onf) (et (5ot
oo fi-ond) (2 - Do

Répéter les étapes 2 a 4 pour définir une sénmuts et les joindre pour obtenir une courbe cardi

Et :

Etape 05 :
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Pour n'importe qu’elle combinaison dbeet h on peut tracer une succession de courbes d’intenact

en fonction de la variabl%%j avec des pourcentages des armatpres ¢, variable pour chaque

courbe (figure 3.6)

On fixe :d/h=0,9 etd/h=0,1

Données :

foc = 0850128
Yo

fs =Eglées  si &< &g Es=2,0.10 MPa
fs = folVs  si£eg<E,<10%0  £4= 117401072 pour des aciers FeE400

LA

H T

Figure 3.6:La courbe d’interaction obtenyé4]

Apres la construction des courbes d’interactioguffe 3.7, 3.8 et 3.9) de chaque section de pot®au a
niveaux des nceuds, le moment résistant comprisvaleer correspondante a I'effort normal ultime
calculé par la combinaison d’action G+Q+1.2E

Ensuite, on calcul le moment résistant pour chagation de poutre au voisinage du nceud considéré
(formule 3.7).

Les différents résultats de vérification de la fiitgydes nceuds des batiments considérés (cingpét s

niveaux), sont regroupés dans les tableaux ci-degsableaux 3.16, 3.17 et 3.18).
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Figure 3.7:La courbe d’interaction, poteaux 40x40 cm?

4000

3000 -
z
X 2000 4
=z

1000 -

0 T ""'Tv— T
0 100 200 300 400
M (KN.m)

Figure 3.8:La courbe d'interaction, poteaux 50x50 cm?
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Figure 3.9:La courbe d’interaction, poteaux 60x60 cm?
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Tableau 3.16:Vérification de la fragilité des nceuds selon leedtion longitudinale de la

Etude préliminaire des batiments sélectionnés

structure a cing niveaux

poutre 30x40 poteau inf. poteau sup
M M M
Niv. Mw Me Pu Ms Pu Mn 2Mec | 2 Mo %MRC
kN.m kN.m KN | kN.m | kN | kN.m kN.m kN.m Re
4 86.59 50.62 360.87162.69| 190.30 48.81 137.21 211.5 1.54
3 114.28 65.99 545.49241.06 | 371.11 163.87 180.27 404.93 2.25
2 114.28 65.99 737.248272.93 | 561.49 243.63 180.27 516.56 2.87
1 114.28 65.99 931.00330.89 | 753.2f 276.46 180.27 607.35 3.37
Tableau 3.17:Vérification ¢k la fragilité des nceuds selon la direction tramsake de la
structure a cing niveaux
poutre 30x50 poteau inf. poteau sup.
M M M
Niv. [ Mw Me Pu Ms Pu Mn 2Mec | 2Meo %MRC
kN.m kN.m kN | kN.m| kN KN.m [ kN.m kN.m Re
4 129.37 83.73 408.2f 217.77 195)65 129|145 213.1047.22 1.63
3 164.62 83.73 690.64 261.%9 418/51 21972 248.3581.34 1.94
2 164.62 83.73 1015.1293.91( 706.64 263.51 248.3% 557.42 2.4
1 164.62 83.73 1336.62351.12( 1031.1P 294.92 | 248.35 646.04 2.60
Tableau 3.18:Vérification de la fragilité des nceuds selon laedtion longitudinale de la
structure a sept niveaux
poutre 30x40 poteau inf. poteau sup.
M M M
Niv. | Mw Me Pu Ms Pu Mn 2Mee | 2 Mro %MRC
kN.m kN.m kN | kN.m | kN kN.m kN.m kN.m Re
6 99.34 50.62 354.7p 162.04 187,30 99.95 149|196 .9961 1.75
5 129.14 65.99 536.0p 239.%6 364[99 163|18 1951302.74 2.06
4 162.89 65.99 725.6[L 309.%0 552/06 242|112 228.8851.62 241
3 175.10 65.99 919.3p 422.99 741l61 311}41 241109 34.47 3.05
2 175.10 65.99 1121.$0453.57| 942.43 426.87 241.09 880.44 3.85
1 129.14 65.99 1324.6930.3861144.84 509.27| 195.13( 1039.656 5.33
Tableau 3.19:Vérification de la fragilité des nceuds selon lgedtion transversale de la
structure a sept niveaux
poutre 30x50 poteau inf. poteau sup.
M M M
Niv. | Mw Me Pu Ms Pu Mn 2Mec | 2Meo %
kN.m kN.m kN | kN.m | kN kKN.m [ kN.m kN.m Re
6 83.73 83.73 370.88 163.84 1766 98.27 167{46 .1264 1.57
5 145.59 83.73 642.78 255.10 381J07 164|98 229.3220.08 1.83
4 224.15 83.73 964.6p 333.%8 658{73 257|134 307.8890.92 1.92
3 242.67 83.73 1350.63480.53( 980.64 334.86 326.4 815.39 2.90
2 242.67 83.73 1772.6510.25( 1373.6) 482.64 326.4 992.89 3.04
1 242.67 83.73 | 2147.4%48.05| 1795.6p 511.33 326.4 1059.3§ 3.25
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[11.3 Conclusion
Le but de ce chapitre est d’évaluer la réponseigisndes structures en batiments contreventés
par des portiques autostables en béton armé adrevenéthode statique équivalente. Il a conduit au

principales conclusions suivantes :

— Malgré que les périodes fondamentales de ces stnistures sont importantes, elles restent

vérifier aux prescriptions du reglement parasismiglgérien le RPA9§1.3><0.075H 3’4).

- Les tableaux 3.7 et 3.8 montrent que les déplacemai@éraux inter-étages pour les batiments
a trois et cing niveaux sont inférieurs a ceuxti@midans les deux directions principalgs<1%he)

— Les résultats, regroupés dans le tableau 3.9tréuis que les déplacements latéraux inter-
étages sont supérieurs au déplacement lifi%he) dans les 9" 3™ 4°™ et 5™ njveaux pour la

direction longitudinale du batimeR+6.

- Le déplacement inter-étage maximal atteintLI®ohe (3.95cm) et il est inférieur d&%he
cela signifie que la structure a sept niveaux esqiavoir un état d’endommagement irréparable

(annexe B).

- Les résultats regroupés dans les tableaux 3.10,68.3.12 sont satisfaits aux prescriptions du
RPA99 donc la non-linéarité géométrique (I'effenPest négligée pour le calcul des trois batiments

dans les deux directions principales.

- La condition de résistance des nceuds est satigftat@rescription réeglementaire pour les deux
batiments analysés dans les deux directions pafespdont les rotules peuvent se localiser aux

niveaux des extrémités des poutres sous une dersamdigue severe.

— Cette étude préliminaire nous a permis de conajueeles batiments a trois et cing et a sept
niveaux peuvent considérer comme des batimentssneisfa-vis leurs comportements observés
malgré que la structure a sept niveaux présentevalesrs de déplacements inter-étages importantes
supérieures au déplacement relatif limite ('un degportantes vérifications ne répond pas a la
prescription du RPA99).

- La non-linéarité géométrique (I'eff@-A) peut étre négligé dans un calcul linéaire vigsa-v
des actions obtenues par la méthode statique édguoigamais la présence de cette premiére est 'un

des principales hypothéses pour recourir une aaayshover (I'effet B).

— Comme la méthode N2 est applicable aux batimeotsrellement congus et les batiments
existants, on l'utilise pour l'appréciation de l&carité parasismique de ces trois structures en

employant la majorité des prescriptions réglemessailu RPA99.
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CHAPITRE IV

ANALYSES NON-LINEAIRES DES STRCUTURES AUTOSTABLES EN BETON ARME

V.1 Introduction

Les codes de calcul antérieurs (RPA99, PS92, ..grigalient les structures en permettant de
réduire par un facteur de comportement l'actioncdkeul qui sert a dimensionner a l'aide d’'une
analyse élastique, surtout s’il s'agit de la comioep d’'une structure neuve, cette approche est
cependant inadéquate pour la réévaluation des t@tesc existantes et leur conception dont le
comportement dynamique est trop complexe. Par comesd, I'utilisation des analyses linéaires
devient insuffisante, dans ce cas il est prudentedeurir a des analyses non-linéaires (statiques o

dynamiques).

Le calcul statique non-linéaire en poussée proyegsu pushover) représente une alternative
trés intéressante, elle permet d’évaluer les méonaes d’effondrement attendus et la distribution des
dommages dans la construction. la relation avgrrdbleme dynamique est assurer par la définition
d’'un déplacement cible, déplacement maximal atigémtla structure, la démarche proposée du point
de performance est valable pour I'évaluation desneiats, comme cela apparait dans I' EC8, ATC40,
FEMAS35G6, ... etc

Ce chapitre a été consacreé a I'évaluation de fmpeance sismique, il se concentre sur trois paints

» traite I'influence de la forme du chargement ldt&elon la hauteur sur la courbe de
capacité (courbe pushover), introduite par les sqdgasismiques en particulier le réglement RPA99
et le code Eurocode8 et FEMA 356 (distribution amfe, modale, triangulaire, adaptive, SRSS).

. traite I'évaluation de la performance sismique ttess batiments auto-stables par la
méthode N2 utilisant une demande sismique inspitéecelle du réglement algérien, puis une
comparaison en termes de déplacements cibles asa@sultats obtenus par une méthode élastique

simplifiée (méthode statique équivalente).
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. traite I'impact des séismes proches et lointaimdasteponse non-linéaire en termes de
déplacement maximal pour les mémes structures,anaéy/se statique non-linéaire basant sur les
approches en ductilité (N2) est effectuée en preiiee suivie par une analyse temporelle non-

linéaire.

IV.2 Influence de la forme du chargement latéral sr la courbe de capacité

Pour I'évaluation de la performance le choix de€dane de la force latérale est susceptible
d’étre beaucoup plus critique que la déterminaggacte du déplacement cible. Les formes de la
force latérale ont pour but de représenter et dednda distribution des forces d’inertie lors d’'un
séisme. Il est clair que la variation variera emcfmn de la puissance d’'un séisme et avec lewdedur
Si une forme de force invariante est utilisée hgsothéses de base sont que la distribution desdor
d’inertie sera raisonnablement constante durart lloséisme et que les déformations maximales
obtenues a partir de cette distribution invarissgeont comparables a celles espérées pour un séisme
de conception. Ces hypothéses peuvent étre praidda vérité dans certains cas mais pas dans
d’autres cas. Elles peuvent étre raisonnables :

a) Silaréponse de la structure n’est pas affectééepanodes supérieurs.
b) Si la structure a un seul mécanisme de plastifinapouvant étre déterminé par cette forme

invariante [35].

IV.2.1 Modes de chargements

La procédure statigue non-linéaire nécessite leeldppement d'une courbe pushover en
appliqguant d’abord des charges gravitaires et englés forces latérales monotonement croissantes
avec une distribution bien spécifiée suivant latéau Au moins deux distributions des forces doiven
étre considérées. La premiere sera choisie passuivantes : distribution fondamentale basédéesur
premier mode, La force distribution basée sur tfaddatérale équivalente ; distribution basée sur |
carré de la somme des racines carrées. La deuxigstndution est soit une distribution uniforme ou
adaptative ; le premier est un modele uniforme alex forces latérales qui sont proportionnel aux
masses le deuxieme modele, varie avec un changatnemiode propre de la structure au fur et a
mesure qu’elle se plastifie. L'EC8 donne deux thstions verticales des forces latérales ;

1) un modele uniforme avec les forces latéralesgnt proportionnel aux masses.

2) un modéle modal, qui est proportionnel aux dertatérales qui sont consistantes avec la

distribution des forces latérales déterminée lerd’dnalyse élastique [35].
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Les distributions des forces citées plus haut défihies comme suit :

1. distribution uniforme F, = (4.1)

m
xm

2. distribution de mode fondamentaF; = _M%

> ma,

Ou m estla masse e, est la valeur du mode propre a I'étage

4.2)

3. distribution des charges latérales RPA99 ; eshddéins le reglement parasismique RPA99 ou

la charge latérale a chaque étage peut calculem teformule suivante :

F = (v, - F)nh 4.3)

2. mh

k
4. force latérale equivalente (ELF) ou adaptive (FENAB: F, - mh (4.4)

> mh’

h; est la hauteur d’étagex partir de la base
I'exposant k=1 pour la période fondamentalB< 0.5 sec,k=2 pour T:< 2.5 sec, et varie

linéairement entre eux.

5. la distribution SRSS S est défini par les forces latérales calculées wirpdes efforts
tranchants par niveaux déterminés par une anglsen spectre de réponse de la structure,
supposee étre élastique et linéaire ;

m estla masse de I'étage
@, estl'amplitude du mode fondamental au niveau

S I'effort tranchant a la base, ce modele pearg étilisé si plus d&5% de la masse totale est
contribue dans le mode fondamental dans la direstius considération.
Le dernier modéle de charge qui désigner le maosfegetral, qui doit étre utilisé quand les effets d
modes supérieurs sont importants. Ce modele e& &asla combinaison modale des forces en
utilisant SRSS (racine carrée de la somme desesjrré

Elle peut étre écrite comme S8t = S (4.5)

mg,
2.mg,
Ou :0; est le déplacement de nceud (terrasse) j résditame analyse modale spectrale de la structure
supposeée linéairement élastique. Le spectre apprdpr mouvement de sol doit étre utilisé pour

I'analyse modale spectrale.
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IV.2.2 Détermination du chargement latéral pour I'analyse Pushover

En utilisant les formules précédentes, la formedifi@rente distribution des forces sismiques
selon la hauteur des structures étudiées (unifomoelale, triangulaire (RPA99), adaptive et SRSS),

sont résumes dans les tableaux et les figurestems®US:

Tableau 4.1:Valeurs du chargement latéral pour structure adroiveaux

niveaux m hauteur| uniform¢ modale triangulairg adaptive SRSS

" KN) [ (m) | mym [ma/ym.di] mh/ym.h [m.hymhS| m.o/ym.s
S N3 2652.420 3.06 0.332 0.487 0.490 0.490 0.503
n N2 [2663.68 3.06 0.334 0.357 0.334 0.334 0.335
N1 [2663.68 3.06 0.334 0.156 0.176 0.176 0.163

- niveaux| m hauteur| uniform¢ modale triangulairg adaptive SRSS
B N3 [2652.42 3.06 0.332 0.476 0.490 0.490 0.493
3 N2 [2663.68 3.06 0.334 0.358 0.334 0.334 0.335
N1 [2663.68 3.06 0.334 0.166 0.176 0.176 0.172

Tableau 4.2:Valeurs du chargement latéral pour structure a ainpaux

niveaux m hauteur uniforme| modale triangulair¢ adaptive SRSS

(KN) m) | mym [m.o/ym.@ | m.h/ym.h | m.h5ym.hS | m.o/ym.s
: N5 2652.423 3.06 0.195 0.322 0.328 0.349 0.351
S N4 2663.679 3.06 0.196 0.280 0.263 0.257 0.257
n N3 [2722.124 3.06 0.200 0.212 0.202 0.194 0.194
N2 |[2790.998 3.06 0.205 0.135 0.138 0.135 0.135
N1 [2790.998 3.06 0.205 0.051 0.069 0.065 0.064

niveaux m hauteur uniforme| modale triangulair¢ adaptive SRSS
- N5 |[2652.423 3.06 0.195 0.322 0.328 0.329 0.344
B N4 | 2663.679 3.06 0.196 0.278 0.263 0.264 0.261]
3 N3 |[2722.124 3.06 0.200 0.208 0.202 0.202 0.194
N2 2790.998 3.06 0.205 0.136 0.138 0.137 0.136
N1 2790.998 3.06 0.205 0.055 0.069 0.068 0.064
Tableau 4.3:Valeurs du chargement latéral pour structure a sepéaux

niveaux m hauteur| uniform¢ modale triangulaire adaptive SRSS

(KN) (m [ mym |m.@/ym.@ | mh/ym.h | m.hym.h$ [ m.o/ym.s
N7 2 652.42] 3.06 0.135 0.242 0.247 0.262 0.300
” N6 2 663.68 3.06 0.136 0.222 0.212 0.219 0.199
S N5 2722.12] 3.06 0.139 0.189 0.176 0.180 0.151]
n N4 2791.000 3.06 0.142 0.153 0.144 0.142 0.128
N3 2 864.75 3.06 0.146 0.109 0.111 0.103 0.106
N2 2948.93 3.06 0.151 0.063 0.074 0.065 0.081
N1 2948.93 3.06 0.151 0.022 0.037 0.029 0.036

niveaux m hauteur| uniformé@ modale triangulair¢ adaptive SRSS
N7 2652.42] 3.06 0.135 0.246 0.247 0.235 0.289
> N6 2 663.68 3.06 0.136 0.224 0.212 0.204 0.205
@ N5 |2722.120 3.06 0.139 0.186 0.176 0.176 0.155
3 N4 |2791.00 3.06 0.142 0.150 0.144 0.147 0.132]
N3 2864.75 3.06 0.146 0.107 0.111 0.115 0.105
N2 |2948.93 3.06 0.151 0.064 0.074 0.081 0.079
N1 2948.93 3.06 0.151 0.024 0.037 0.043 0.035
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Distribution:
—4— uniforme
Mo —<—  modale
-4 —A— triangulaire
—A—  adaptive
3 -3 @
> —&©— SRSS
29 -2
(@]
ot
1w -1
) 0 ) > 0 ] > 0
Amplitude Amplitude Amplitude
(d) R+2 (b) R+4 (c) R+6

Figure 4.1: Formes de la distribution du chargement latéral slé&s deux directions principales

Selon la figure (4.1), on observe que la variatatre la distribution modale, triangulaire, adaptet
SRSS selon la hauteur est presque négligeablelgstructure a trois niveaux par contre elle datvie
importante pour les structures a cing et a se@auix.

Toutefois, une variation substantielle est enttéggsdans la répartition des charges latérales SRSS

pour la structure a sept niveaux.

IV.2.3 Détermination des courbes de capacité desfidirentes structures étudiées

Ayant déterminées les formes de la distribution clergements latéraux selon la hauteur sont
choisies pour les trois structures, une analysggtanon-linéaire (pushover) est effectuée afin de
déterminer les courbes de capacité.

Une analyse de poussée progressive a I'aide dugmoge SAP20003p] a [38] est realisée en
utilisant une stratégie de contrdle de déplacemartbute la structure est soumise a des modéles des
distributions de charges latérales croissantesnsséo hauteur jusqu'a ce que le déplacement du
sommet de la structure atteint une valeur limitgumgu’a I'apparition des modes de ruines. Chaque
modele de charge latérale est distribué le lontadeuteur de chaque structure de fagon que chaque
étage est soumis a une force concentrée déterpamndes formules indiquées ci-dessus (tableaux 4.1,
4.2 et 4.3), en se basent les criteres de formatem rotules plastiques établie par le reglement
FEMAS356.
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Figure 4.2: Effet de la distribution du chargement latéral ddaslirection longitudinale

de la structure R+2
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Figure 4.3: Effet de la distribution du chargement latéral ddaslirection transversale

de la structure R+2
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Figure 4.4: Effet dela distribution du chargement latéral dans la ditiea longitudinale

de la structure R+4
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Figure 4.5: Effet dela distribution du chargement latéral dans la ditiea transversale

de la structure R+4
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Figure 4.6: Effet dela distribution du chargement latéral dans la directimngitudinale

de la structure R+6
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Figure 4.7: Effet de la distribution du chargement latéral ddaslirection transversale

de la structure R+6
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Les figures données ci-dessus (figures 4.2 a #udtrent les courbes de capacité (pushover)
pour les trois batiments sélectionnés en consiti@iag modes de distribution des charges latérales
suivant la hauteur : uniforme, modale, triangulaa@aptive et SRSS. Les courbes obtenues présentent
plusieures inclinaisons et des chutes caractérigardégradation progressive de la rigidité des
structures, car les éléments de la structure au-delimite élastique commencent a se plastifier,

d’autres sont encore sollicités au dessous de lggite et peut avoir une limite élastique supérgeu

D’apres les figures (4.2) et (4.3), on constate psecourbes de capacité résultantes de la
distribution de chargement modale, triangulairgptiste et SRSS sont sensiblement identiques par
contre celle résultante de la distribution uniformentre un écart important par rapport aux auttes e
reflete des efforts tranchants importants a la pase la méme valeur de déplacement.

Par conséquence, la distribution uniforme est giésuritaire mais moins économiques par

rapport aux autres distributions.

Les figures (4.4) et (4.5) montrent que les coudmesapacité, pour le batiment a cing niveaux,
obtenues en utilisant une distribution triangulaa@aptive et SRSS sont Iégérement élevées ques cell
obtenues a partir de la distribution modale, qunrao dans une certaine mesure une indication
raisonnable de type de forces d’inertie induite Ipgoremier mode de vibration. Aussi le modéle de
charge latérale uniforme conduit a une rigiditéspélevée et des valeurs d’effort tranchant a l& bas
trés importantes dans les deux directions prinegal

D’aprés les deux dernieres figures (figures 4.8.@€j illustrant les courbes de capacité pour le
batiment a sept niveaux suivant ces deux axesipaunx, on constate que la courbe de capacité
obtenue par la distribution adaptive devient |égenet importante a celle obtenue par la distribution

modale, par exemple :

Pourd. = 02 V. .= 266972KN
our =042m -
’ Viane = 269393KN

Aussi, si la distribution du chargement latéral esiforme la capacité de cisaillement de la

structure est surestimée et le déplacement comedspib est sous-estimé.

D’autre part, les figures (4.2 a 4.7) montrent ags® la capacité de résistance des structures
avec les distributions d’allure triangulaire estnsidérée la plus élevée a celle obtenue par la
distribution uniforme, par exemple, les valeurscepacité de résistance de la structure a cing mvea
dans la direction longitudinale valent :

V, e = 254997KN
V, iome = 317103KN

uniforme
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I\V.2.4 Localisation des rotules plastiques

La distribution des rotules plastiques dans less tgiructures qui résultent d’'une poussée
progressive utilisant cing modes de distributionsarme, modale, triangulaire adaptive et SRSS, est

surveillée lorsque le déplacement du toit atte¥tde la hauteur totale de chaque batiment.

On trouve que les rotules plastiques formées dasbatiments sont concentrées aux extrémités
des poutres dans la direction longitudinale posrpertiques intérieurs et extérieurs avec desestul
prés des appuis (la base des poteaux) en diretdosversale tandis que ces rotules sont formées
guasiment le long de la hauteur des batiments.

A titre d’exemple les figures (4.8) a (4.11) illeesit la séquence obtenue de formation des
rotules plastiques dans le batiment a cing niveauxant les principales directions sous I'action de
chargement latéral modale, ces rotules ont éténabgedce a une poussée progressive en se basant
toujours sur le mécanisme de ruine établie selocolabe de moment-rotation du code américain
FEMA356 (voir § 1.3.1c).

3500
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V&V ey RIQ=7451KN

o 2%H
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>//_//‘ P

2500
2000 —

1500

1000
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L <t < N~ o id (@]

3 g 2 SiiEs 3
0eA © = | =) =lil=] o
0.00 0.10 0.20 0.30 0.40
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Figure 4.8: Courbe de capacité de la structure de batiment Ba#ds la direction longitudinale.
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Figure 4.9: Distribution des rotules plastiques suivant la diten longitudinale de la structure R+4

A : Le point d’origine

B : Représente la plastification

C : Représente la capacité ultime

D : Représente la résistance résiduelle de I'analysé& : Représente la rupture totale des éléments.

IO : Occupation immeédiate.

LS : durée de service.

CP : prévention d’effondrement.
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Figure 4.10:Courbe de capacité de la structure de batiment Ba#ds la direction transversale.
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Figure 4.11:Distribution des rotules plastiques suivant la diren transversale de la structure R+4

On constate que la valeur d’effort tranchant desbaaximale Y,=2486KN) corresponde a un
déplacement maximal au sommet de la structure  pimeaux atteint 0.321m qui dépasse le
déplacement limite (2% de la hauteur totale égal3@6m), comme il est indiqué sur la figure (4.8).
Le premier élément (poutres interieures & Riveau) atteint sa limité élastique (plastificatide type
B) lorsque la structure est soumise a un effortidaillement de 1285KN et se localise au niveau de
leurs extrémités gauches, cette limite correspond déplacement de 0.034m qui reste inférieure a
celui calculé par la méthode statique équivalente.

D’apreés la figure (4.9), la premiere plastificatidae type 10 est apparue au niveau de I'extrémité
gauche des poutres did™S niveau pour une valeur d’effort de cisaillemenfagbase de 2304KN,
suivie par une plastification modérée de type L4@4KN (avec un écart de 130KN par rapport a
celle 10)

Ensuite, les différentes plastifications importan{€P, C et D) apparurent aux niveaux des
extrémités des poutres di™2 niveau lorsque le déplacement au sommet dépasdéplacement
limite et la premiére plastification de type D igde une chute de résistance dans un élément salctu
(poutres interieures & niveau), vaut une perte de 50KN par rapport a LS.

D’autre part la premiére plastification de ruingargisse apres la perte de capacité de résistance
de la structure atteignant une valeur de 650KNespwndante a un déplacement au sommet de
0.389m.

Par ailleurs, la figure (4.10) présente aussi édations des efforts tranchants a la base avec les
déplacements au sommet de méme batiment dans & temmsversal, ou on constate que la
plastification de type B est sensé d’apparaitreypaeffort de cisaillement a la base de 863KN qui
reste trés petit par rapport a I'effort de dimensiment, par contre la premiere plastificationyges t
IO est apparue au niveau des extrémités gauchepaiiies du 2"° niveau sous une demande de

-57 -



Chapitre IV: Analyses non-linéaires des structures autostables en BA

résistance de 2730KN correspondante a un déplatetree.107m au sommet , au dela de cette
derniére valeur d’effort de cisaillement on obselaaiffusion des rotule de type LS, CP et C qui
correspondent aux valeurs de déplacement au somfégeures a celle de limite (2% de la hauteur
totale).

La premiére plastification de type E (extrimitéineurs des poteaux interieurs dil'2niveau)
est indiquée sur la figure (4.11) et elle est obseraprés la perte importante de résistance de
cisaillement a la base (avec un écart de 1250KNgmpoort a celle D).

Pour les différentes structures (batiment R+2, Rt#4&R+6), les premieres plastifications sont
diffusées aux extrémités des poutres des étaganitiesx utilisant les cing formes de distributidin
outre, les rotules de ruine sont localisées auxémités des poutres des étages inférieurs lors
d’analyse pushover utilisant les différentes forrd&glure triangulaire, et aux niveaux des appuis s

on utilise la distribution uniforme.

IV.2.5 Conclusion

Dans ce chapitre, trois batiments en béton arméemntés par des portiques autostables a
trois, cing et a sept niveaux ont été analysé ersidérant cing types de chargement latéraux de
différentes formes de distribution: uniforme, magjatiangulaire, adaptive et SRSS.

L’objectif est de vérifier I'effet de la forme désttibution du chargement latéral sur la courbe de

capacité de ce type de structures. D’apres cebeswun constate que :

1. Lorsque la distribution des charges latérales sgbume la capacité en termes de cisaillement
est supérieure (surestimée) par contre elle estignire en termes de déplacement.

2. La distribution des charges latérales uniforme etlate conduisent a détermination des courbes
de capacité constituant une enveloppe (limite sepér et inferieure) celles qui a travers les aqsela
distribution des forces d’inertie peuvent exprimer.

3. Les courbes de capacité obtenues a partir desbdisdtns de charges latérales triangulaire,
adaptive et SRSS sont proches de celle de lallin des charges modale.

4. La majorité des rotules plastiques sont de typedémis (de type B, IO et LS) ne présentant pas
des dommages graves (réparables). La limite d’arapushover au-dela de la quelle y aura des
dommages graves est fixée par la valeur de 2% lklauieur totale du batiment.

5. Lorsque la distribution des charges latérales e$bume, la formation des rotules plastiques de
type E (ruine) se localise aux niveaux des fondatio

A travers ces observations, il en découle quedtidution du chargement triangulaire peut étre

utilisé dans le cas de la méthode N2, car il ast ptoches du chargement modale.
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IV.3 Evaluation de la performance sismique des stietures autostables en béton armé

Dans cette section, le déplacement cible (pointpedormance) sera évalué pour les trois
structures suivant la méthode N2 effectuant undys@apushover, en considérant seulement la
contribution du mode fondamental de vibration disaint les courbes de capacité obtenues par une

distribution triangulaire, les résultats de simigia$ peuvent se présenter ainsi ;

IV.3.1 Méthodologie

La procédure de la performance est fondée sur detz clés sont la demande et la capacité.
La demande est une représentation du mouvementldiLas capacité est une représentation de la
capacité de la structure a résister a la demasdecie.
La performance dépend d’'une maniére que la capasit€apable de gérer la demande. En d'autres
termes, la structure doit avoir la capacité destésiaux demandes sismiques.
Les procédures d'analyse non-linéaire simplifiésetit la méthode pushover, comme la méthode du
spectre de capacité (CSM, ATC40), la méthode deficients (FEMA356) et la méthode N2 (EC8),

nécessitent la détermination des trois principdéménts: la capacite, la demande et la performance.

IV.3.2 Calcul de la demande et la performance en ilisant la méthode N2

bY

Le principe de la méthode (N2) consiste a superpase courbe représentant la capacité
résistance d’'une structure issue d’'une analysigéanhon-linéaire en poussée progressive (pushover)
avec une courbe représentative de la sollicitaipportée par le séisme (le spectre de réponse
élastique). L'intersection de ces deux courbesu®esd a partir de considérations qui vont suivre
représenter un point de fonctionnement permettéviatler le déplacement maximal que la structure

subira et subséquemment son degré de pénétratigrialdomaine plastique [39].

L'analyse par cette méthode requiert donc a laleooidonnée d’'une courbe représentative de la
sollicitation sismique (demande de déformationdedke d’'une courbe issue de lI'analyse statique non-
linéaire (capacité) qui caractérise I'offre de a@éfation.

La sollicitation sismique est représentée directenael formafS, —S, ) c'est-a-dire par une

courbe reportant I'accélération spectrale assaziaa séisme en ordonnée et le déplacement spectral
en abscisse. La courbe représentant le comportetedatstructure est directement issue de la courbe

pushover reliant la force appliquée au déplacerarriéte(V, en fonction ded, ) Cette courbe n’est

pas directement superposée au spe¢Be-S, ; elje doit subir la conversion nécessaire pour
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homogénéiser ses parameétres en acceélération dpesiret en déplacement specti@]. La courbe

pushover subit donc les transformations suivantes :

s, = (4.6)
m,
d
S, = @.7)
° ra,

m, est la masses effective de la construction, lieanaplitude du premier mode de vibration et aux
massesm des différents niveaux (équation 4¢), est 'amplitude du premier mode de vibration au
sommet etl; est le facteur de participation modale correspon@a premier mode de vibration

(équation 4.9)

m, :Z”W’.z,l (4.8)

N
> ma,
— i=1

=g (4.9)
2 M

r

La procédure peut étre decomposeée selon les sigetalivantes :

Etape 1 :introduction des données

L’on considére une structure a plusieurs degrdibdeeé et un spectre de réponse élastique, dans
lequel les accélérationS,) sont données en fonction des périodes naturfipsle la structure. Le
spectre de réponse peut soit étre un spectre régtaire, enveloppe des spectres nombreux séismes,
soient obtenu a partir du reglement RPA99.

Etape 2 : Transformation du spectre élastique au formatlat#ons-déplacements

Le spectre de réponse élastique (figure 4.12.dyasformé du format traditionnel accélérations-

périodes(S, - T) au format accélérations-déplacemef8s— S, ) en utilisant la relation suivante :

TZ

= (4.10)

S

ae

Sy

Ou S,, et S,, sont respectivement, I'accélération spectrales etéplacement spectral correspondant

aux peériodes , avec une constante d’amortissement visqueux ix&é
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0.9 0.9

0.8 Tc=0.5s

Salg
Salg

00 T T T T
0.0 0.1 0.2 0.3 0.4 0.5 0.6 0.7
Sd (m)

(b)
Figure 4.12: Transformation du spectre élastiq(®, - T) au forma(S, - S, )

(a) spectre de réponse dans le format traditionnel Ectaéons-périodes

(b) spectre d’accélération dans le format accélératid@placements

Basée sur le principe que la strucl(mneK,f, donnée%, est modélisée par un oscillateur simple

équivalent a un seul degré de liberté, caractpasé

-sa période propre :
T =2m/(m/k (en seconde) (4.11)

-sa fréquence propre ou sa pulsation propre regpatnt

f=1/T (enHertz) w=2nf=2n/T (en rad/s) (4.12)
-Sa constante d’amortissement critique

E=C/2km=C/2mw (4.13)

Le spectre non-linéaire (inélastique), peut étcdldment déterminé a partir du spectre élastiquex av
une relation force-déplacement bilinéaire en apyalif les expressions suivantes :

g = Sue (4.14)
R,
2 2
Sd :£Sde :iT_ e = /jT_ Sa (415)
R, R, 4 472

ou :

S, : spectre d’accélération non-linéaire ;
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S, : spectre de déplacement non-linéaire ;
u : facteur de ductilité, défini comme le rapportrerie déplacement maximal et le déplacement a la

limite élastique.

R, : facteur de reéduction du a la ductilité c'esthediu a la dissipation d’énergie d’hystéresis.

Plusieurs propositions ont été faites pour la deteation du facteur de réductioR, et qui ont fait

'objet d’'une attention particuliere (Newmark etllhd982 ; Riddell, Hidalgo, et Cruz, 1989 ; Tso et
Naumoski, 1991 ; Krawinkler et Nassar, 1992 ; Mitart Bertero, 1994) [39].
Parmi ces propositions I'on utilise celle donnéelpa relations suivantes
R =(u—1)l+1 T<T
Y T c (4.16)

C

R, = U T>T, (4.17)

T.: est la période caractéristique du mouvement siseni Elle est typiquement définie comme la
période de transition ou le segment des accélésationstantes du spectre de réponse (la gamme des
courtes périodes) passe au segment des vitessetmmms du spectre (la gamme des moyennes
périodes).

Les équations (4.15) et (4.17) indiquent que dangamme des moyennes et longues périodes, le
principe des déplacements égaux s’applique, c'elteaque le déplacement du systéeme non-linéaire
est égal déplacement du systéme élastique linéaige la méme période. Les équations (4.16) et
(4.17) représentent une version simple de la faemubposée par Vidic et al, 1994, avec bien entendu

certaines limites d’application [39].

A partir du spectre de réponse élastique montré afigure (4.12.b) en utilisant les relationsl@.a

(4.17), on peut construire les spectres non-lieéaipour une ductilitéy constante, dans le

format(Sa - Sd). Un tel ensemble de spectres est présenté déigsia (4.13).
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Salg

0.0 0.1 0.2 0.3 0.4 0.5 0.6 0.7
Sd (m)

Figure 4.13:Détermination du spectre non-linéaire pour diff@éenductilités

Etape 3 : Analyse en poussée progressive (pushover)

la courbe obtenue traduisant le comportement dérl@ture est tracée en portant en abscisse le
déplacement du sommdi et en ordonnée l'effort tranchant a la b¥ge
Etape 4 : Caractéristiques du systeme equivalent a un sguédle liberté.

Une fois la courbe pushover obtenue, on cherche teahsformer en une courbe de capacité
équivalente reliant I'accélération d’une structeran seul degré de liberté a son déplacement lgvoir
figure 4.14).

L’expression des déplacements de la structure naigien fonction des déplacements modaux est

donnée par I'équation (4.18) :

d(t)=T¢D(t) (4.18)

Si on prend seulement le mode fondamental, I'exgivasse réduit a :
dy(t) =D, (1) 19)

Pour un instant donng, la relation entre le déphece du toitd, (composanteN de d(t)) et le

déplacement correspondant au premier mode est :
. _d
d =—t 4.20
= (4.20)

Ce qui permet de relier les déplacements du p@irtoaitrole de la courbe pushover aux déplacements

correspondant a systeme a un seul degré de liberté.
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bY

Pour obtenir une correspondance entre l'effort dnant a la base de la courbe pushover et
I'accélération correspondante du systeme a undsgré de liberté, on peut prendre les forces la®ra

statiqgues équivalentes

F" =— (4.21)

N
Tel queV = p{qu}TM{i}z pz me, l'effort tranchant a la base du systéeme a plusielegrés de

i=1

liberté.

d” et F" sont respectivement le déplacement et la forcevabprite du systéme a plusieurs degrés de

liberté.

M, @

M, @

I
;
! #*
' __(’rr

»

*

d,

Figure 4.14:Caractéristiques du systeme équivalent a un seyrédee libertg39]

La courbe pushove(F* - d*) ainsi obtenue, est idéalisée par une courbe hiliaéfigure 4.14), ce
qui permet de déterminer respectivement, la fotde déplacement a la limite éIastiné et d; du

systeme équivalent.

La rigidité initiale du systeme idéalisé est détedge de telle sorte que les zones situées sous les
courbes force/déformation réelle et idéalisée $aigales (figure 4.15).

Sur la base de cette hypothése, le déplacemeninaitia d’élasticité du systéme équivalent a unl seu

degré de Iiberté;, est donné par :

d, = 2{d,’; — ETJ (4.22)

y

ol : E, est I'énergie de déformation réelle jusqu’a la fation du mécanisme plastique.
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T

ST |
|

|

E5 |

|

|

|

d a4, d*

d, : déplacement cible estimé

Figure 4.15:Détermination de la relation idéalisée force-dée@ament élasto-plastique parfaitg]

La période élastique du systeme équivalent peet ddterminée a partir de la courbe idéalisée, par
I'expression suivante :

. m d
T =21 Y .43)

Fy* et d; sont respectivement, la force et le déplacemémtignite élastique du systéeme équivalent.

Finalement, le diagramme de capacité dans le foacwélérations-déplacemen{®, - S, )

(4.24)

Sd : d*
Etape 5 :Détermination du déplacement du systeme équivalent

Le calcul du déplacement du systeme équivalent seuhdegré de liberté dépond de sa période
élastique T (équation 4.23) et de la position de cette dernipe rapport a la période

caractéristiqué&,. Il peut étre déeterminé en utilisant une procédgnaphique illustrée a la figure

(4.16), les deux diagrammes du spectre de répdastgée et de capacité sont tracés dans le méme

graphe. L’intersection de la droite correspondart gériode élastique de la courbe de capacité

idéaliséeT "avec le spectre de réponse élastique fournit llécagon du systéeme élastiqlﬁsae) et le
déplacement elastique correspondant. L'accelératilanlimite élastiques,, représente I'accélération

du systeme non-lineaire (la capacité). Le facteurétiuctionR, peut étre definit comme le rapport

entre les deux accélérations comme suit :
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S S.\T"jm
R =S _ ol ) (4.25)
s F

ay y

S
T
SN SRR
1 =1 (elastique)
Say eeeemees i M (mélastique)
Sad ----- ‘ ‘
dy dy S4=Se Sq

Figure 4.16:Détermination du déplacement du systéme équividéht

On distingue deux cas :
1. premiercas:T =T,

Si la période élastique est supérieure ou égake @étiode caracteristiqlie, le déplacement non-
lineaire S, est égal au déplacement élastiq@g, conformément au critere de l'égalité des
déplacements dans la gamme des moyennes et lopgueses (équation 4.14 et 4.17). La figure
(4.16) illustre graphiquement cette étape (triamglemblables) et la ductilité définie [wa:Sd/d;,
est égale au facteur de réduction selon les émsatieapres :

Sy =S, (T")

(4.26)
U=R

M1

2. deuxiéme cas T~ <T,

Dans le cas ou la période élastique est infériauige période caractéristiqUig la ductilité peut étre

calculée (a partir de I'équation 4.16) comme suit :

1=(R, —1)1_3 +1 (4.27)

En se référant a la figure (4.17.b), le déplacenmemtlinéaire défini en fonction de la ductilitéste

déterminé par les relations suivantes :

Sd :’ud; = ide (1+ (R,u —1)_'T_°*j (4.28)

1
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i

Spectre élastique  Sge Specire elastique

S Courbe de capacite
Spectre inélastique "~ t--

Spectre in€lastique

> 1 bSd

Sde S};P SﬂT Y T Y de

(a) Longues et moyennes periodes (b) Courtes périodes

Figure 4.17:Spectre élastique et inélastique avec le spectieagacitg39]

La figure (4.17) indigue que si la structure réatpt maniere élastique face au spectre de réponse
(séisme), les deux courbes se coupent dans le garéiaire de la courbe de capacité en un point
appelé point de performance. Si 'endommagementnan@encé, le point de performance est obtenu
differemment selon la méthode utilisée (méthodededtilité ou en amortissement). La valeur en
déplacement du point de performance indique I'élatla structure, c’est-a-dire son niveau de
performance ou encore son niveau d’endommagement.

Remarque :

Le déplacement cible évalu® est acceptable €9.95d, < S, < 105d,

Etape 6 :Déplacement global du systeme a plusieurs degrébetté
Une fois le déplacement du systéme équivalent métér il est transformé en déplacement maximum

du systéeme a plusieurs degrés de liberté en uligguation suivante (figure 4.18)

d =S, (4.29)

;M,, ——

d £
‘ ‘M) —— ] >
m |:: > Mj — d;
=
F*

Figure 4.18:Détermination du déplacement du systéme a plustrgeés de libertf39]
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IV.3.3 Détermination du spectre

La forme du spectre élastique normalisé en acd@aran fonction de la période T dans le
reglement algérien, pour un amortissement critidees % et sans tenir compte ni du type ni de la

gualité de l'ouvrage, se calcule a l'aide desiogiat(4.30) [39][40]suivantes :

125A0+ 20 0<T<T,
Tl
25(125A) T, <T<T,
S SN (4.30)
g 2.5(125A)(?2j T,<T<30s
3/2 2/3
T
2.5(125A)(§j 2 T>30s
T) T

Avec A : coefficient d’accélération de zone.

Ty, T> : périodes caractéristiques associées a la caatpsite.

Dans cette section, les batiments ont été sollpaieune composante horizontale du spectre de
réponse réglementaire RPA99, figure (4.19.a), spord au site considéré meuble S3, est supposé a
implanté en zone sismique lll, groupe d’'usage 2espond a un coefficient d’accélération de zone
égale a0.25(R=1 ; Q=1; =]

0.9 0.9

0.8 0.8 Tc=0.5s

0.7 4

0.6

0.5

Salg
Salg

0.4 -

0.3 4

0.2 -

0.1+

0.0

0.0

T T T T T T
0.0 0.1 0.2 0.3 0.4 0.5 0.6 0.7

0
Sd (m)
(b)

Figure 4.19: Spectre élastique; (a) au form@a —T) (b) au 1‘orma(8a - Sd)

La détermination du spectre de réponse élastiqne @anouveau format accélérations-déplacements
se fait par une simple application de I'équatiorl@®, et il prend le format représenté a la figure
(4.19.b)
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IV.3.4 Résultats d’application la méthode statiqueon-linéaire N2

Reprenons I'exemple du batiment a cing niveau enérau chapitre Il et effectuons une analyse
en considérant seulement la contribution du modddmental de vibration, les résultats d’application
de la méthode N2 dans la direction longitudinaleveat se présenter ainsi ;

1) Courbe pushover et son idéalisation

Avec le modeéle de charge latérale triangulaire utélpar la méthode statique équivalente
recommandée par le reglement algérien, 'analysparssée progressive « pushover » reproduit la
relation effort tranchant a la base — déplacemesommet, représentée a la figure (4.8).

Cette derniere (la courbe pushover) traduit le catenent du systeme a plusieurs degrés de liberté
est transformée en un systeme équivalent a undegué de liberté en utilisant les équations (4€20)
(4.21), la masse effective s’éleven#t =840423tonnes (I'équation 4.9), et le facteur de partitgra

modalel; (ou constante de transformation) est égal a 1(I3quation 4.8), voit tableau 4.4

La courbe pushover est idéalisée par une courb@aite figure (4.20), en utilisant une équivalence
basée sur des aires.

Tableau 4.4:Valeurs des caractéristiques modales et du caefiicle transformation

portiques niveaux m @; mxd; mxd;? r m
N5 270.380 1.000 270.380 270.38(
N4 271.527 0.866 235.142 203.633
sens x N3 277.485 0.643 178.423 114.724
N2 284.505 0.399 113.518 45.294 1.312 840.422
N1 284.505 0.151 42.960 6.487
> 554.668 442.138

La force et le déplacement a la limite élastiquesykteme équivalent s’élévent a

!

La période élastiqu&  (équation 4.23) est égale a 1.05 s.

=184775%N
=0.062m

< P < %

2) Courbe de capacité

La courbe de capacité (figure 4.15), transforméefatmat efforts-déplacements au format
accélérations déplacements, est obtenue en dilesfdrces dans la courbe pushover idéaliséeapar |
masse équivalente (équations 4.8). L'accélératianienite élastique vaut

S, = F; /m =1847753/840422= 2199n/s? = 0224g
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Chapitre IV:
0.4
b spectre de capacité
spectre de capacité idéalisé
0.3
| Say/g=0.224
o 1 T
® 024 |
(9] | |
| |
4 | !
| |
|
| |
0.1 | :
|

| |
| |
i ! |
|
| |
0.0 P | !

0.0 0.06 01 0.128 0.2 0.3

Sd (m)
Figure 4.20:Courbe de capacité transformée (spectre de capacité

3) Spectre inélastique
Le spectre inélastique se déduit du spectre élestann réduisant ce dernier par le facteur de

réductiorR, et le calcul de facteur nous amene a calculefgauite I'accélération élastiqug,, et

I'accélération inélastiqus,, .
Dans le cas du comportement purement élastiqueerfarmance sismique est représentée par

l'intersection du spectre de réponse élastiqueaedrbite correspondant a la période du systeme
équivalen(T* = 1.053), ce qui permet d’obtenir graphiquement (figureld l2accélération élastique.

Le facteur de réductioR, peut aisément étre exprime ainsi par I'équatio2Sy

_S. _oO468y_d _0128_, o

“Ts, 02249 d°, 0062

ay

0.9

Spectre élastique RPA

0.8 Tc

fffff Spectre inélastique

0.7 1

06

054

Salg

0.4

03,

0.2

0.1 4!

0.0 +==
0.7

Figure 4.21:Spectre élastique et inélastique
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4) Point de performance

Le déplacement cible du systeme équivalent a uh degré de liberté est graphiquement
représenté par l'intersection de la courbe de ¢&pat le spectre réduit (sollicitation sismiqueup

R, =208 (figure 4.22), ce deplacement cible est inconnu@but de la procédure, et des iterations

s’averent étre nécessaires (voir tableau 4.5)

Tableau 4.5:Calcul du déplacement cible pour le batiment RHérséa direction longitudinale

itérations r dm dy f',/mg T (s) det erreur = 5%
1 0.233 0.080 0.239 1.159 0.146 cnv
2 1.312 0.146 0.063 0.226 1.057 0.129 cnv
3 0.129 0.062 0.224 1.050 0.128 cv

La période élastique du systérie =105s est plus grande que la période caractéristiquesadu

T, = 05s. Ainsi le principe des déplacements égaux dangalmme des moyennes peériodes des
systemes élastique et inélastique s’applique :

HU=R,=208etS, =S, = 0128n
Sachant que le déplacement maximal du systeme adgotva un seul degré de liberté est de 0.128m
(figure 4.22), le point de performance correspohdandéplacement maximd| est quant a lui estime

a 0.169m.
L’effort tranchant a la base requis du batimenigesint a lui égale a :

V, =, xm xS, =2427.48 kN

0.80

spectre élastique RPA2003
spectre inélastique

0.60 - \ N spectre de capacité

spectre de capacité idéalisé

0.00 : T T T T T
0.00 0.10 0.20 0.30 0.40 0.50 0.60 0.70
Sd (m)

Figure 4.22:Détermination du déplacement cible
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On suit les mémes étapes pour étudier le batimemtcpniveaux selon la direction transversale,

les résultats valent :

Tableau 4.6:Valeurs des caractéristiques modales et du coeffiade transformation

portiques niveaux m @; mxd; mxd;2 r m
N5 270.380 1.000 270.380 270.380
N4 271.527 0.860 233.513 200.821
sensy N3 277.485 0.628 174.260 109.435
N2 284.505 0.402 114.371 45.977 1.323 838.614
N1 284.505 0.162 46.090 7.467
z 554.668 442.138

La force et le déplacement a la limite élastiquesgisteme équivalent s’éléventFé =208138kN et

d, = 0044m, la période élastiqué” est égale a 0.833s . (Voir tableau 4.7 et figuz8y

Tableau 4.7:Calcul du déplacement cible pour le batiment RHérséa direction transversale

itérations r dm dy f'y/mg T(s) det erreur = 5%
1 0.204 0.056 0.268 0.921 0.109 cnv
2 1323 0.109 0.045 0.255 0.842 0.099 cnv
3 ' 0.099 0.044 0.253 0.834 0.097 cv
4 0.097 0.044 0.253 0.833 0.097 cv

0.80
\Tc=0.5s
spectre élastique RPA2003
! - spectre inélastique
0.60 I -
s T*=0833s | Tt spectre de capacité
055 T J’ o 7,/: spectre de capacité idéalisé
4.",,\. //
> no S
Q 0404 |
@ Y
0.253f | - /,,,
02041 /1
0.00 10.044\0.097 ‘ ‘ ‘
0.00 0.10 0.20 0.30 0.40 0.50 0.60 0.70
Sd (m)

Figure 4.23:Détermination du déplacement cible suivant la dicectransversale du batiment R+4

A partir des résultats illustrés a la figure (4,d8)déplacement du systeme a un seul degré deélibe

est de 0.097m qui corresponde au déplacement mbxinest quant a lui estimé a 0.128m.

L’effort tranchant a la base requis du batimenigesint a lui égale ¥, = 2753667kN .
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IV.3.5 Etude du batiment a trois et a sept niveaux
En premier lecture, les valeu&,, S,,, S,, S,, et T" sont directement lus sur le graphique des

figures (4.24) a (4.27) qui résument toutes lepedtal’application de la méthode statique non-lieeai

Tableau 4.8:Valeurs des caractéristiques modales et du coeffiale transformation pour le
batiment R+2 selon la direction longitudinale

portiques niveaux m @; mxd; mxd;2 r m
N3 270.379 1.000 270.379 270.379
sens x N2 271.527 0.729 197.943 144.301
1.255 554.668
N1 271.527 0.318 86.346 27.458
z 554.668 442.138

Tableau 4.9:Valeurs des caractéristiques modales et du coeffide transformation pour le

batiment R+2 selon la direction transversale

portiques niveaux m @; mxd; mxd;2 r m
N3 270.379 1.000 270.379 270.379
sensy N2 271.527 0.749 203.374 152.327
N1 271.527 0.347 94.220 32.694 1.247 567.973
z 567.973 455.400

Tableau 4.10:Valeurs des caractéristigues modales et du coeffiale transformation pour le

batiment R+6 selon la direction longitudinale

portiques niveaux m @; mxd; mxd;2 r m

N7 270.38 1.000 270.379 270.379
N6 271.53 0.919 249.428 229.127
N5 277.48 0.779 216.127 168.337

sens x N4 284.51 0.617 175.451 108.198
N3 292.02 0.430 125.652 54.065 1.337 1138.319
N2 300.60 0.249 74.976 18.700
N1 300.60 0.088 26.307 2.302

z 1138.319 851.109

Tableau 4.11:Valeurs des caractéristigues modales et du coeffiale transformation pour le

batiment R+6 selon la direction transversale

niveaux

portiques m @d; mXd; mx®;2 r m

N7 270.38 1.000 270.379 270.379
N6 271.53 0.907 246.149 223.143
N5 277.48 0.752 208.750 157.041

sensy N4 284.51 0.594 168.925 100.299
N3 292.02 0.414 120.895 50.049 1.359 1117.422
N2 300.60 0.248 74.548 18.487
N1 300.60 0.092 27.751 2.562

z 1117.422 821.961
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Figure 4.24:Détermination du déplacement max et de I'effonhttzant de base selon la direction

longitudinale du batiment a trois niveaux.
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Figure 4.25:Détermination du déplacement max et de I'efforhtt@ant de base selon la direction
transversale du batiment a trois niveaux.
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Figure 4.26:Détermination du déplacement max et de I'effonhétaant de base selon la
direction longitudinale du batiment & sept niveaux.
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Figure 4.27:Détermination du déplacement max et de I'efforhttzant de base selon la direction

transversale du batiment a sept niveaux.

IV.3.6 Localisation des rotules plastiques
La distribution des rotules plastiques résultarsndlyse pushover, utilisant la distribution des

charges latérales conformément au reglement algéeit représenté dans la figure (4.28), dans les
guelles ces distributions sont obtenues lorsquealdéggacements au sommet des trois structures sont

corresponds aux déplacements cibles (points derpathce).
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Figure 4.28.a:Localisation des rotules plastiques dans les detections, structure a trois niveaux
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Figure 4.28.c:Localisation des rotules plastiques dans les déwections, structure a sept niveaux

(a) longitudinale
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IV.3.7 Analyse des résultats et discussion

A la suite les résultats obtenus par I'étude mendeles trois structures étudiées sur la base
d’'une analyse statique non-linéaire N2, il en déetes constatations suivantes :

— Dans la premiere représentation graphique desefig(4.22) a (4.27), on remarque
'augmentation des périodes (qui est en fonctiotadegidité) avec le passage du domaine élastigue
post-élastique, ce qui permet aux structures d& deb forces sismiques importantes. Ainsi que ces
périodes sont été longues surtouts dans le seggudmal que celles obtenues dans le sens trasever

et peuvent les considérer comme des périodes megepaur les trois structures.

— Pour la structure a trois niveaux, la courbe dexci selon la direction longitudinale se
croise avec la courbe de demande au point (poinpesttormance) de coordonnéek£0.079m ;
Vp=1734.521kN). Cette rencontre fait que la demandedwctilité (u= 247) est inférieure a la

capacité de ductilité/(:d,*n/d; = 0146 /0045= 327) ce qui lui permet de ne s’effondrer pas et

d’obtenir de dommages réparables. Autrement, dadgéction transversale, la courbe de capacité se
croise avec le spectre de demande au point de @moéds (0.075 ; 1980.195), ce qui lui permet aussi
de ne pas s’effondrer avec une apparition dese®talix niveaux des extrémités des poutres qui ne

causeront pas des dommages modeérés (figure 40225t

— Dautre part, les figures (4.22) et (4.23) montrgoie le spectre de capacité de la
structure a cing niveaux se croise avec le spalgrdemande inélastique, pour les deux directions
principales, dans les gammes plastiques ou la déenam ductilité |§,=2.11 ;u,=2.16) n’atteint pas la

capacité de ductilité (x, =d; /d, = 0131/006= 218; u, =d, /d, = 0204/0056= 364), lui

permet aussi de ne pas s’effondrer.

— Pour la structure a sept niveaux, le sens longialdest le plus déformable ou les
spectres de capacité idéalisée se croisent avespéesres inélastiques dans les gammes plastiques e

présentent des demandes en ducti(iie = 189 ; 4, = 216) inférieures aux capacites de ductilité
(4, = 231; u, = 294) respectivement comme elles montrent les figure6j4et (4.27).

- La demande maximale en ductilité enregistrée pesirtiois batiments dans les deux
directions principales est de 2.47 (batiment &stniveau, dans le sens longitudinal), la limitecdde

derniere valeur ne figure pas dans le reglememdogie 8 qui recommande l'utilisation de la méthode

N2 pour I'évaluation de la performance sismiquer Rileurs, le code parasismique de nouvelle
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Zélande NZS 4203 ; 1992 [42] signale d'utiliser uleenande en ductilité de déplacement (un facteur
de réduction) a 3 pour une conception rationnade sfructures autostables en béton armé.

— Par allleurs la figure (4.28) montre que la magoues rotules sont concentrées aux

niveaux des extrémités des poutres et elles sd@onées a la base des différentes structures.

— Les plastifications modérées de type |0 se répdantimgement dans la direction
longitudinale des trois batiments aux extrémisés pleutres des étages inferieurs et les étages du

milieu.

— Les plastifications de type B et IO sont apparuesles long des trois structures, ou la
majorité sont concentrées aux niveaux des extréndié§ poutres ainsi que les plastifications de type
IO sont les plus concentrées dans les étages teuroill la résultante des forces de poussé progeessi

sont applicables.

— La structure a sept niveaux était la plus déformabhr I'apparition des rotules
plastiques modérées de type IO en nombre considéaalx niveaux des extrémités de poutres des
étages du milieu dans le sens longitudinal. Aukss se sont apparues aux extrémités des poutres su
le long des structures et a la base des poteamkvaau du rez-de-chaussée mais elles ne présentent

aucun risque sur les résistances globales damstiidn transversale (de type B et 10).

— L’absence des rotules plastiques attendues de (B¢ dans les extrémisés des
éléments structuraux en batiment a sept niveawtrmgne la performance en termes de déplacements

relatifs est tres limitée (LS ; limitation exigéarpge code algérien).

IV.3.8 Comparaison entre la méthode statique équivante (RPA99) et la méthode statique non-
linéaire (N2)

Les réponses visées sont les déplacements latéfzaolus, les déplacements relatifs et les
efforts tranchants a chaque étage, pour obtenibonae aidée sur notre choix concernant I'analyse
statiqgue non-linéaire N2 pour I'évaluation de lpazité et la demande sismique et de les compaxer au

résultats obtenus par la méthode statique équivealdas figures sont tracées.
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Figure 4.29:Comparaison de la réponse de la structure R+2 almguar la méthode statique équivalente
et la méthode N2
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Figure 4.30:Comparaison de la réponse de la structure R+4 almguar la méthode statique équivalente
et la méthode N2
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Figure 4.31:Comparaison de la réponse de la structure R+6 almguar la méthode statique équivalente
et la méthode N2
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IV.3.8.1 Résultats et analyses

Les principaux résultats de comparaison entre épsnses obtenues par la méthode statique
équivalente et la méthode statique non-linéairesNit réesumeés dans les figures (4.29), (4.30) et

(4.31), & partir desquelles les observations stgpeuvent étre effectuées :
» Batiment a trois niveaux

— l'application de la méthode statique non-linéair@ Nonduit généralement a une
surestimation des déplacements maximaux, ou larefig4.29) montre que les déplacements
horizontaux maximaux obtenus lors d’analyse statigquivalente di=0.63%H; dy=0.44%H) sont
inferieurs a ceux estimés par la méthode statiguelinéaire N2 (1.0%H; 0.81%H) qui présente des

valeurs de déplacements maximaux inferieures aluw de déplacement maximal limité&4R).

— Les déplacements relatifs estimés par la méthodeatNZmilieu du batiment sont
considérés les plus élevés ou ils atteints le (4lQ7 1.0®6he) et ils sont supérieurs a ceux calculés
par la méthode statique équivalente (@0Rd; 0.4%%he), avec une différence remarquable dans I'étage

supérieur dépasse le 0%k..

— Laréponse en termes des efforts tranchants, mquéees derniers calculés sur le long
de la structure par la méthode statique non-lieddR2 sont supérieurs a ceux calculés par la méthode

statique équivalente qui présente une sous-estimatsqu’a 70%(V, /Vgps =149 ; V, [Vgp, = 170).

» Batiment a cing niveaux

—  Les résultats relatifs aux déplacements maximaokifiostrés dans la figure (4.30) qui
nous montre que les déplacements latéraux maxiwelanlés par la méthode statique non-linéaire N2
(1.10%H; 0.824%6H) sont aussi supérieurs a ceux calculés par lagdétktatique équivalente (0%6f;
0.53%H).

— Pour la méme structure, les déplacements relaifmés par la méthode statique non-
linéaire N2, sont les plus élevés (1288 ; 1.11%h) a ceux calculés par l'autre méthode avec des
écarts significatifs remarquables dans les étagesnitieu (1.380h-0.98%6h=0.426h, ;1.106h.-
0.590h=0.52%h. ), par ailleurs ces déplacements deviennent psoehe sommet de la structure
(0.89/0he-0.580h=0.33%h. ; 0.44%h-0.38%h=0.08%h ).

— A titre de comparaison entre les valeurs des affibainchants de base, on constate que
cette dernieres, calculées par la méthode statimurelinéaire sont légerement élevées a celles

calculées par la méthode statique équivalente pesirdeux directions principales jusqu’a 48%
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(Vi | Vrpa = 2428575/ 1862789= 130 ; V, /Vgp, = 2753667/186288=148), cette tendance demeure

constate sur le long de la structure.
» Batiment a sept niveaux

— La figure (4.31) illustre que les déplacementsréai® calculés lors d’analyse statique
équivalente (%oH; 0.6%6H) sont moins estimés par rapport a ceux calculétapaéthode N2 (1.22
%H; 0.88%0H) dans les deux directions principales qui restamssi inferieurs a la valeur de

déplacement maximal limite ¥2H).

— Les déplacements relatifs calculés par la méthddiqgee équivalente (1.28h;
0.830h,) dépassent la valeur limite de 1% de la haut&iage, et ils sont |égérement inferieurs aux
valeurs de déplacements relatifs calculées pardthade N2 (1.6%he; 1.1P%hs), cette derniere
donne un déplacement relatif atteint le 1.65% néatgre la structure subit un déplacement maximal

acceptable inférieur de 2% de la hauteur totals desens longitudinal.

— Cependant, les valeurs des efforts tranchants sie ¢alculées par la méthode statique
non-linéaire N2 sont plus proches a celles calesup&e la méthode statique équivalente dans les deux

directions principales de la derniere struct@ve/Vep, =118 ; V, /Vgp, =116)0U cette surestimation

demeure constate sur le long de la structure.

IV.3.9 Conclusion

Une analyse basée sur les notions de performancapatité a été menée selon des regles de
combinaison appropriées entre la demande sismiglaecapacité pour obtenir la valeur maximale de

la réponse des structures étudiées, a permis @geeégs points suivants :

1. La méthode N2 a permis de cerner le comportemsntigue des structures d’'une maniéere plus
réaliste, pour des batiments neufs et existariessmetne en générale a une appréciation de la s&curi

parasismique plus favorable.

2. Le déplacement calculé par la méthode statiqudinéaire N2 est supérieur a celui calculé par
la méthode statique équivalente. Due cette différeast principalement a la présence des non-

linéarités de la structutd,, / d,,sc =212).

3. Le déplacement relatif calculé par la méthode qaiatinon-linéaire N2 demeure supérieur sur le

long de la structure a celui calculé par la méthsidgque équivalent®,, / oyse = 125).
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4. Sous des demandes sismiques modérées (spectrBAROR la méthode N2 montre que les
structures auto-stable en béton armé développest régistances suffisantes et présentent des

dommages limités (réparable®), / Vyse =12).

5. La performance sismique de ces structures, ersartiliau moins deux formes de distribution,

conduit a une comparaison plus réaliste avec lhodétstatique équivalente.

6. Les valeurs importantes des demandes en ductditgrésentent pas I'état de performance des
structures, en les comparants avec les valeursageités de ductilité. Ou la structure a troisaix
ne subit pas une faiblesse importante malgré qu@iésente une demande en ductilité dans le sens
longitudinal supérieure a celle présentée parrlacstre a sept niveaux. Cette derniere présente un
niveau de faiblesse remarquable par les dommagesushaux niveaux les éléments structuraux (en

nombre considérable des plastifications de type 10)

7. Malgré les valeurs limites des demandes en ductilié figurent pas dans les reglements
parasismiques (Eurocode8, ATC40, RPA99), le coda deuvelle Zélande limite ce coefficient a une
valeur égale a 3 pour une conception rationnelebd¢iments autostables en béton armé. Il faut note
gue les valeurs décroissantes des demandes ehtéulgtidéplacement évaluées pour les batiments a

trois, cing et a sept niveaux, qui expriment sonép@tion dans le domaine plastique, atteints des

valeurs acceptableg/ = 247< )3
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IV.4 Effet des séismes proches et lointains sur laapacité de résistance des structures

contreventées par des portiques autostables en batarmé

La conception parasismique courante autorise I'emdagement structurel lors d’'un séisme
sévere ou les structures sont appelées a enregidtrgportantes déformations inélastiques. La force
de dimensionnement est nettement inférieure artze foécessaire pour que la structure reste dans le
domaine élastique. Le critéere de résistance egditibmnellement introduit comme un but primordial
dans le dimensionnement parasismique, la strucknitedonc satisfaire ce critére a travers la refati

suivante
Demande de RésistanseCapacité de Résistance

Ou la demande de résistance peut étre déterminaglisant 'un des méthodes recommandées par le

reglement algérien en particulier la méthode spéxtgui dépend du :

» Spectre de dimensionnement obtenu a partir d’'uatspélastique réduit (voir 1.2.4.1).
* Le type de la structure.
* Le type de séisme, se référant a son intensit@&edynériode etc. La différence entre séisme

proche et séisme éloigné (near-field et far-fieldit étre considéréd3).

IV.4.1 Différences entre séisme proche et lointain

On appelle séisme proche, un séisme dont I'épeEestrsitué a moins de 10 km de la structure
considérée. De ce fait, un méme séisme peut éteh@rpour un site et lointain pour un autre.
Cependant cette définition est également associd@awres parametres comme la magnitude, le

contenu fréquentiel, le niveau d'accélération . . .

Un séisme proche a une faible magnitude de surfEckordre de 4 a 5 (sur I'échelle de Richter),
une distance focale et une profondeur inférieureO&km On parle également, pour les séismes
proches, d'un contenu fréquentiel plus importamichie en hautes fréquences. Ce contenu fréquentiel
peut étre estimé pak/V avecA l'accélération maximale du sol ¥tla vitesse maximale. Un séisme
proche a des valeurs é¢V >> 10[43].

Les autres criteres, lisibles sur l'accélérogranfmeeélération du sol en fonction du temps pour

un séisme donné), concernent :
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* Les niveaux d'accélération (ou pics), plus élewas fes séismes proches,
* Le nombre de cycles plus faibles pour les séismashps,

e La durée du séisme, plus courte (de l'ordre d& 8e€condes) pour ces mémes séismes.

Tous ces criteres permettent de différencier lex dgpes de séisme considérés, méme si la distincti

est parfois difficile a effectuer.

Dans cette présente étude, la performance strlletutes batiments est évaluée et comparée
avec résultats d’analyse temporelle non-linéaireuslisant les deux enregistrements naturels du
mouvement du sol de différents types (proche etdai). A savoir, Coalinga 1983 et El centro 1940.
Le tableau (4.12) présente les principales caratitgres de chaque enregistrement du mouvement du
sol. Ces enregistrements ont été obtenus a parls dase de données du centre de recherche PEER

[44] a l'université de Berkeley.

Tableau 4.12:Caractéristiques des enregistrements des séisrtisgsit

COALINGA EL CENTRO
composante 270° 180°
date 09/07/1983 19/05/1940
Paye Californie (U.S.A) Californie (U.S.A)
Ms 4.9 7.2
Distance épicentrale
4.35 12.99
(Km)
Distance hypocentrale
9.99 15.69
(Km)
Durée (s) 5 36
PGA (0) 0.377 0.313
PGV (cm/s) 12.99 29.8
PGD (cm) 1.17 13.32

Figures (4.32) illustrent les enregistrements d@bcation pour chaque tremblement de terre
(celui de Coalinga normé a 0.313g et d’El centrd)les spectres de réponse d'accélération

correspondant de 5% d'amortissement.
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b) El centro (18 mai 1940, composante 180°)

Figure 4.32: Accélérogrammes et spectres de réponse des saisitises

IV.4.2 Evaluation du déplacement cible des batimestpar la méthode N2

On utilise cette fois les deux spectres élastiqg@®rés pour les deux séismes réels celui de
Coalinga et d’El centro, qui présentent une difiése importante des accélérations spectrales
maximales avec deux plages des périodes étroitedgpremier et larges pour le dernier.

Les difféerentes caractéristiques modales et leficeats de transformation sont déja obtenus et
des figures résumant la méthode N2 étaient traedestilisant les deux courbes de capacité
considérées borner la distribution des forces dimed savoir la distribution uniforme et modale
(figures 4.33, 4.34, 4.35 et 4.36).
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Figure 4.33.2:Détermination du déplacement cible (N2), R+4
1.60 1.60
R Systéme SDOF : 1 Systeme SDOF :
d*.=0.021m (T*=1.03s) d*eFQ.OZSm (T*=1.22s)
1.20 Systeme MDOF : 1.20 Systeme MDOF :
d.=0.028m de=0.03m
] Vp=1178.81kN 1 Vp=933.59kN
=y o
®  0.80 = 0804
n (%))
0.40 0.40
0.079 T I G
0.00 += \ \ ‘ 0.00 == ‘ ; ‘ :
0.00 0.021 0.03 0.06 0.09 0.12 0.15 0.00 0.06 0.09 0.12 0.15
Sd (m) Sd (m)
(@) (b)

Figure 4.33.3:Détermination du déplacement cible (N2), R+6
Figure 4.33:Appréciation de la sécurité parasismique, séism€aainga, sens longitudinal
(a) distribution uniforme (b) distributianodale
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Figure 4.34.3:Détermination du déplacement cible (N2), R+6
Figure 4.34: Appréciation de la sécurité parasismique, séismE€al@inga, sens transversal
(a) distribution uniforme (b) distributianodale
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Figure 4.35.3:Détermination du déplacement cible (N2), R+6

Figure 4.35: Appréciation de la sécurité parasismique, séisnig centro, sens longitudinal
(b) distributionodale

(a) distribution uniforme
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Figure 4.36: Appréciation de la sécurité parasismique, séisni# céntro, sens transversal
(a) distribution uniforme (b) distributianodale
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IV.4.2.1 Résultats et analyses

Les figures (4.33) a (4.36) indiquées ci-dessusyment la derniére étape d’application de la
méthode N2 sous une demande sismique réelle, del@oalinga et d’El centro de différents types
(proche et lointain), pour I'appréciation de laws#€ parasismique des trois batiments utilisast le
deux courbes de capacité de différentes distribat{@oir chapitre V partie 1). Des conclusions sont

tirées:

Les périodes sont été longues surtouts dans lelaegisudinal que celles obtenues dans le sens
transversal, peuvent considérer comme des périmdgennes, pour la structure a trois niveau, ou la
distribution modale présente des périodes légéreglenees a celles obtenues lors d’analyse N2 en
utilisant la courbe de capacité obtenue par laidigion uniforme. Aussi la demande sismique celui
de Coalinga présente des périodes de 0.58 a 0dBB@sle sens longitudinal et de 0.503 a 0.547s dans
'autre sens, ces périodes étaient Iégérementiénfié@s aux périodes évaluées sous l'autre demande
sismique celui d’El centro, cette derniere préselae périodes de 0.642 a 0.693s dans la direction

longitudinale et de 0.559 a 0.591s dans I'autredtiion.

On observe que la structure a cing niveaux présiggériodes de 0.808 a 0.923s dans le sens x
et de 0.66 a 0.752s dans l'autre sens, sous l'dféecélérogramme de Coalinga, qui sont inférieures
aux différentes périodes évaluées sous I'effetaBBrogramme d’El centro ou elles atteignent 1s077

dans le sens longitudinal en utilisant la courbeajgacité obtenu par la distribution modale.

Par ailleurs, la structure a sept niveaux présgesepériodes de 1.032 a 1.218s dans le sens x et
de 0.808 a 0.951s dans l'autre sens, sous la demsiethique celui de Coalinga, qui sont aussi
inférieures aux différentes périodes évaluées $mudemande sismique celui d’El centro ou elles

atteignent 1.147 a 1.33s dans le sens x et dé @.86046s dans l'autre sens.

Ces périodes évaluées par la méthode N2 ne répoptlena la prescription du réglement

parasismique algérien et elles présentent destsnagi®ns inacceptablés 1.3T..,) .

Sous l'effet d’accélérogramme de Coalinga, la ceulle capacité résultant de la distribution
uniforme, au sens longitudinal de la structurecéstniveaux, se croise avec la demande au point de
coordonnées3=0.014m ; S/g=0.162) et au point de coordonné&s=0.013n ; S/g=0.129) pour la
capacité résultante par la distribution modale egideux points situent dans le domaine élastigeg. C
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rencontres fait que les demandes en ductﬁjtitét 1) sont tres inférieures aux capacités de ductikté d

la structure(,uX =324 et u, = 3.12) ce qui lui permet de présenter un comportemergyable.

Les courbes de capacité obtenues, dans la dirdctinsversale de la structure a trois niveaux, se
croisent avec la demande aux points des coordon@e@k5 ; 0.238) et (0.014 ; 0.188) qui situent

toujours dans la phase élastique.

Sous l'effet d’accélérogramme de Coalinga, les tgoite performance tirés a partir des figures
(4.33) et (4.34) montrent aussi que le spectre eleatide sismique se croise avec les courbes de
capacité de différentes distributions dans les ghatastiqgues ce qui permettent aux structuresiga c

et a sept niveaux, de subir des demandes en tiiaiiin importante(gu = 1).

Pour la demande sismique celui d’El centro, la lbewle capacité obtenue par la distribution
uniforme, au sens longitudinal de la structurecéstniveaux, se croise avec la demande au point de
coordonnéesy=0.062 ;S/g=0.270) et au point de coordonné&s=0.064 ;S/g=0.242) utilisant la
capacité de distribution modale ou ces deux paittent dans le domaine plastique. Cette rencontres

aussi fait que les demandes en ductiﬂjﬂe = 2232 et yu, = 2205) sont inférieures aux capacités de

ductilité de la structur(é,uX =324 et u, = 3.12).
Aussi, les courbes de capacité, dans la directarsversale de la méme structure, se croisentlavec

spectre de demande sismique aux points des coadsr{f.055 ; 0.303) et (0.058 ; 0.271) qui situent

toujours dans la phase plastique.

Pour les structures a cing et a sept niveaux, daggpde performance tirés de figures (4.35) et
(4.36) montrent que le spectre de demande sisnuglue d’El centro se croise avec les courbes de
capacité de différentes distributions uniforme eidale dans les phases plastiques ce qui permet aux
structures de ne s’effondrer pas ou d'obtenir dewrdages réparables vis-a-vis les demandes en

ductilité importantef > 1).

La demande en ductilité diminue avec 'augmentatle nombre d’étage et elle reste inférieure

a la valeur limite(z,,, = 254 < 3) sous I'effet d’accélérogramme d’El centro, parteetes structures

présentent un comportement purement élastiquel'sfigs d’accélérogramme de Coalindpz = 1) .
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IV.4.3 Réponse de la structure sous chargement dyméque

L’équation différentielle régissant la réponse @ustructures a plusieurs degrés de liberté

soumise a une excitation sismiquit) est donnée par :
i + o + ku = —mi.t, (t) (4.31)

En général pour les structures non-linéaires, larlm de chargement initial est bilinéaire, et les
courbes de déchargement et de rechargement difideda branche de chargement initial (voir 1.2.2)

Ainsi, les relations entre les forces latéralgs et les déplacements latéraux de chaque niveau

dépendent de I'histoire des déplacements :

f_ = f_(u,sign) 32)
A cet effet pour les systéemes inélastiques, I'éguatrécédente (4.32) devient

mi + cu+ f (U, signu) = -midg (t) (4.33)

L’approche habituelle consiste a résoudre directeroes équations couplées, qui aboutissent a
'analyse temporelle non-linéaire « compléte ».rBigie I'analyse modale classique soit inadmissible
pour les systemes inélastiques, elle est utilelgpasuite pour transformer la derniere équation en
coordonnées modales correspondant au systemerdirggiivalent. Chaque élément structural de ce
systeme élastique est défini pour avoir la mémigité@initiale que celui de systeme inélastiques Le
deux systémes ont la méme masse et le méme araoréies Par conséquent, les périodes propres de
vibration et les modes du systeme linéaire équitadent identiques a ceux du systéme inélastique
subissant de petites perturbations.

En exprimant les déplacements du systeme inélasaguermes de coordonnées modales généralisées

g, (t) du systéeme linéaire equivalent, on obtient :
N
u(t) = > @0, () 34)
n=1

En substituant I'équation (4.34) dans I'équatidr88), en pré-multipliant pag et en utilisant les

propriétés des modes, on trouve :

F
A, + 27,0, + = =T, (1) n=1,2,....N (4.35)

n
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Ou w, est la fréquence dépend donc de toutes les camédsnmodalesy, t ( ympliquant leur

couplage en raison de la plastification de la $tmec:
an = an(qn ! Slgn qn) = wr-'lr fs(un 1 Slgn un) (4'36)

C’est la procédure classique de la méthode d’aealmsiporelle non-linéaire ou I'équation générale
(4.35) représente les N équations en coordonnéedslesxn, { ) Pour les systemes inélastiques, ces
éguations sont couplées et la solution devienicddf

Dans cette méthode, le calcul s’effectue pas &pake temps et peut durer longtemps méme pour des

structures simples [39].

IV.4.3.1 Résultats d’'analyse pas-a-pas

L’application aux structures en batiments a traiag et a sept niveaux de plusieurs niveaux
d’accélérations en utilisant un calcul en éléméinis par le logiciel SAP2000, permet de déterminer

les efforts tranchants, les déplacements latéraaximums a chaque niveau.

5000

2500

-2500

Déplacement latérale du toit (m)
Effort tranchant a la base (KN)

-5000
0

Temps (s) Temps (s)
(&) (b)
Figure 4.37:Déplacement du toit et I'effort tranchant a la basgucture a cing niveaux,
direction longitudinale, séisme EIl centro

(a) déplacement au sommet (b) effartchant a la base

Ensuite, on posséde a une comparaison en termedéplacements latéraux maximaux,
déplacements relatifs et efforts tranchants a dahagjueau entre la méthode N2 et la méthode
temporelle non-linéaire dont le but de voir I'impatdes séismes sur la réponse des structures
dimensionnées par le reglement algérien et de premge bonne vision sur notre choix concernant

l'utilisation de la méthode N2 pour I'évaluation ldecapacité de résistance.
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Figure 4.38:Comparaison de la réponse de la structure R+2 almguar la méthode N2 et temporelle

non-linéaire sous séisme de Coalinga
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Figure 4.39:Comparaison de la réponse de la structure R+2 almguar la méthode N2 et temporelle
non-linéaire sous séisme d’El centro
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Figure 4.40:Comparaison de la réponse de la structure R+4 almguar la méthode N2 et temporelle
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Figure 4.41:Comparaison de la réponse de la structure R+4 almguar la méthode N2 et temporelle
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Figure 4.42:Comparaison de la réponse de la structure R+6 almguar la méthode N2 et temporelle

non-linéaire sous séisme de Coalinga
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Figure 4.43:Comparaison de la réponse de la structure R+6 alrguar la méthode N2 et temporelle

non-linéaire sous séisme d’El centro
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IV.4.3.2 Analyse des résultats et discussion

Les figures (4.38) a (4.43), indiquées ci-dessugsgntent les déplacements horizontaux
maximaux d’étages et les déplacements relatifglffigsents batiments étudiés et les efforts trantha
d’étage, sous l'effet des deux différents typesidmande sismique réelle, celui de Coalinga et d’El
centro. Dont le but est de comparer les réponsEsnoés par la méthode statique non-linéaire N2 avec
les résultats d’analyse temporelle non-linéaire,ddférents résultats sont également indiquésest d

constatations sont tirées:

a) Sous l'effet d’accélérogramme de Coalinga

« Batiment a trois niveaux

— Daprés la figure (4.38), les déplacements latérauaximaux obtenus lors d’analyse
statiqgue non-linéaire (0.26H) sont légerement élevés par rapport aux depladsnoahculés par la

méthode temporelle non-linéaire (%4B), surtout dans la direction transversale.

— La comparaison en termes de déplacement relatifitnrmgue la valeur maximale est de
0.23% de la hauteur d’étage, dans la directionitodmpale, ou elle est legerement élevée a celle

calculée par I'analyse temporelle non-linéaire @@8.) sous I'effet de méme séisme.

— Les valeurs des efforts tranchants évaluées pandthode N2 utilisant les deux
différentes distributions ; uniforme et modale spresque identiques a celles calculées par la métho
temporelle non-linéaire a la base de la structuegiennent moins estimer au niveau I'étage Ies plu
haut (3"°niveau).

* Batiment a cing niveaux

—  Selon la figure (4.39), les déplacements horizontaaximaux (0.14%H) obtenus lors
d’analyse statiqgue non-linéaire N2 sous la demaigtfaique celui de Coalinga sont trés proches aux
valeurs des déplacements maximaux (@GH) calculées par la méthode temporelle non-linéaire

surtout au niveau des étages du haut, dans lespiliewcxpales directions.

— Le déplacement relatif atteint une valeur maxinde0.17% de la hauteur d’'étage,
obtenu par la méthode N2 utilisant les deux diffegse distributions des chargements latéraux et il
présente une allure de déformation différente & odtenue par I'analyse temporelle non-linéaingsso
la méme demande sismique qui résulte aussi una@pknt relatif (0.28bh,) moins élevé au niveau

des étages inférieurs®(® niveau), dans les deux sens de la structure.

— Les valeurs des efforts tranchants d’étage évalpéesla méthode N2 utilisant la
distribution modale sont inférieures sur le longalstructure et peuvent considérer les plus poéhe

celles calculées par la méthode temporelle noraiieéPar contre, les valeurs évaluées par la premi
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méthode utilisant la distribution uniforme sont [das faibles au niveau des étages du milieu et du
haut (3"°et £ niveau).

» Batiment a sept niveaux
— Par allleurs, les déplacements horizontaux maxinf@ukH) obtenus lors d’analyse
statigue non-linéaire N2 sous la demande sismiglg de Coalinga sont proches aux déplacements
maximaux (0.1%H) calculés par l'autre méthode sur le long du bétith mais les allures de la
déformation ne sont pas identiques (figure 4.42).

— L’allure de déplacement relatif qui atteint uneetal maximale de 0.19% de la hauteur
d’étage (4™ niveau), obtenu par la méthode N2 utilisant lesixddifférentes distributions de
chargements latéraux, ne suit pas l'allure de dédtion obtenue par I'analyse temporelle non-lireéair
sous la méme demande sismique celui de Coalinggmgsente des déplacements relatifs moins

importants au niveau des étages du mili€liYdt 5™ niveau).

— Les valeurs des efforts tranchants d’étage évalpaeta méthode N2 sont inférieures
sur le long du batiment a celles calculées par éthode temporelle non-linéaire, et que ces valeurs
obtenues par la méthode N2 en utilisant la coudeapacité résultant de la distribution modale

restent les plus proches a celles calculées paétaode dynamique.

b) Sous l'effet d’accélérogramme d’El centro

« Batiment a trois niveaux

— Lafigure (4.39) montre que les déplacements laieraaximaux obtenus lors d’analyse
statique non-linéaire N2 (0.8&H), utilisant les deux différentes distributions dlala direction
longitudinale de la structure a trois niveaux, does €levés a ceux calculés par la méthode tenigore
non-linéaire (0.7%H), par contre, dans I'autre direction on constate ges déplacements sont aussi
acceptables (€2H).

— La comparaison en termes de déplacement relatiftrmaque ce dernier atteint une
valeur maximale de 1.1% de la hauteur d’étage Badsection longitudinale (Lniveau) qui présente
une surestimation par rapport au déplacement frelaiculé par I'analyse temporelle non-linéaire
(0.820h) sous la méme demande sismique. Ainsi que lesirsalebtenues par la premiére méthode
sont presque identiques aux valeurs calculéesaudrd méthode au niveau des étages supérietits (2

et $"®niveau) dans la direction transversale.

— Les valeurs des efforts tranchants évaluées paréthode N2 sont identiques a celles
calculées par la méthode temporelle non-linéaires da sens longitudinal avec une sous-estimation

dans les étages supérieurS' (2t 3"°niveau) dans de l'autre direction.
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» Batiment a cinqg niveaux
— Pour le déplacement latéral maximal obtenu au sdnaimda structure lors d’analyse
statique non-linéaire N2 (0.9&), indiqué sur la figure (4.41), utilisant les deudiférentes
distributions dans la direction longitudinale, sapérieur a celui calculé par la méthode temporelle
non-linéaire (0.6%H) sous la demande sismique celui de El centrocpaire, dans I'autre direction,
le déplacement obtenu par la méthode N2 utilisardidtribution uniforme (0.34H) est légerement
élevés (0.520H).

— La comparaison en termes de déplacement relatiftrmaque ce dernier atteint une
valeur maximale de 1.32% de la hauteur d’étage drdirection longitudinale qui présente une
surestimation par rapport au déplacement relatlEutéd par I'analyse temporelle non-linéaire
(0.8%0h,) sous la méme demande sismique. D’autre pargpéadement relatif obtenu par la premiére
meéthode utilisant la distribution uniforme (0%B.) est presque identique au déplacement relatif

calculé par l'autre méthode (0.69%hu niveau des étages supérieurs dans la dirdctinsversale.

— Les valeurs des efforts tranchants évaluées pandthode N2 utilisant les deux
différentes distributions uniforme et modale somtches a celles calculées par la méthode temporelle

non-linéaire dans les deux directions principales.

e Batiment a sept niveaux

— Selon la figure (4.43), les déplacements latéraaximaux obtenus lors d’analyse
statigue non-linéaire N2 (0.8&H), utilisant les deux différentes distributions dala direction
longitudinale, est supérieur a celui calculé pamkthode temporelle non-linéaire (0248) sous la
demande sismique celui de EI centro, par contreas déautre direction on constate que les
déplacements obtenus par la méthode N2 (0.74%H psesi €levés (0.36H).

— La comparaison en termes de déplacement relatiftrexaque ce dernier atteint une
valeur maximale de 1.05% de la hauteur d’étage drdirection longitudinale qui présente une
surestimation par rapport au déplacement relatlEutéd par I'analyse temporelle non-linéaire
(0.690h) sous la méme demande sismique. Le déplacemeif idbtenu par la premiere méthode
(1.0%&0h) est aussi supérieur a celui calculé par l'autréthmde (0.5%h) dans la direction

transversale.

— Les valeurs des efforts tranchants évaluées pandthode N2 utilisant les deux
différentes distributions ; uniforme et modale, tsanssi proches a celles calculées par la méthode

temporelle non-linéaire dans les deux directiomscgales.
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IV.4. 4 Conclusion
Dans ce cas d’études, il en découle les remarqguesses :

1. Les périodes évaluées par la méthode N2, sousgtl'dfbccélérogramme d’'un séisme proche et

'autre lointain, ne répondent plus a la presooiptidu reglement algérien avec des surestimations

inacceptable& 1.3T,,) -

2. La comparaison des résultats obtenus par les dettkodles non-linéaires met en évidence
guelque écarts significatifs, en considérant comm@sultats de référence ceux de la méthode
temporelle non-linéaire, il apparait que la méthstédique non-linéaire N2, donne des valeurs assez
proches et surestimées souvent en terme de dématdaiéraux maximaux et de déplacements
relatifs et conduit donc au sens de la sécuritBearneilleure estimation de la demande et la capacit

de résistance aux actions sismiques.

3. Les structures étudiées, sous l'effet des deuxl@mgFrammes, présentent des déplacements
latéraux jugés importants, ou elles montrent dg®nges importantes sous I'accélérogramme d’El
centro, bien que sous l'effet d'accélérogramme dali@ga elles donnent des déplacements latéraux
trés faibles pour les trois structures. Cela egjlee, généralement rapporté au type d’enregigineém
des l'accélérogrammes, notamment la durée de tla féponse, cette durée est affectée en premier lie

par la distance épicentrale, ainsi que les conttite site.

4. Concernant le critere en effort tranchant, les cétines sont subies des efforts sismiques
acceptables évaluées par les deux méthodes nairéinésous I'effet d’accélérogramme d’El centro,
par contre, sous l'effet d'accélérogramme de Cagalirelles présentent des efforts sismiques

incompatibles sur le long des trois batiments, oai@s au type de séisme.

5. L’analyse temporelle non-linéaire de ces structsmss I'accélérogramme de Coalinga bien que
leur réponse était considérée faible selon cetigeétl montre I'incompatibilité de la méthode gjae
non-linéaire N2 vis-a-vis de I'apparition des moddsvés illustrés par les allures de déformations

relatifs ce qui fait appel aux autres méthodeguel 'analyse pushover modale.

6. La méthode N2 montre que la limite des nombresideanx des structures contreventées par
des portiques autostables en béton armé implaatéesne sismique majeur (de trois niveaux en zone

[ll) est tres exagéreée.
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CONCLUSION GENERALE

Le travail effectué dans ce mémoire a deux obgcgifincipaux: (1) évaluation de la
performance sismique des structures de batimentses@ntés par des portiques autostables en béton
armé dimensionnés selon les prescription du regiesredgérien le RPA99 version 2003, en utilisant
la méthode statique non-linéaire qui est basée lsuméthode N2, (2) amélioration de nos

connaissances sur le comportement non-linéairéyisation des demandes sismiques réelles.

Dont ce contexte, différentes méthodes d’analysdséte sélectionnées a partir d’'une étude
bibliographique permettant d’éclairer notre chobup I'évaluation de la capacité et la demande de
résistance en termes de déplacements ciblesoetsefifanchants a la bases des batiments a thodp, ¢

et a sept niveaux. Parmi les objectifs visés pte éude :

1. Etude de linfluence de la forme de distributiors deharges latérales selon la hauteur sur la
courbe de capacité, recommandée par les codesoet@arer a celle donnée par le reglement algérien,
En utilisant au moins cing formes de distributionforme, triangulaire, adaptive, modale et SRSS.

2. D’évaluer la performance du réglement RPA99 ver&003 pour les structures en béton armeé
de batiments autostables vis-a-vis de la méthoaliqge non-linéaire, par une comparaison de la
réponse obtenue par la méthode statique équivadenete celle obtenue par la méthode statique non-
linéaire.

3. Une étude complémentaire sur I'impact des séismamshps et lointains sur les mémes structures
pour évaluer leurs capacités sismiques et leurgpodements inélastiques. Deux types de séismes,

celui de Coalinga et d’Elentro.

L’outil numériqgue employé dans cette étude est knap facile d’utilisation. En I'occurrence le
logiciel informatique SAP2000 permettant la modalisn en éléments finis des structures qui conduit
a I'obtention de la courbe de capacité. L'interfgcagphique de la méthode statique non-linéaire $t2 e
programmé sur feuille d’Excel permet d’évaluer képldcement maximal ou plusieurs itérations

s’averent nécessaires.
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A la suite de cette étude, il nous semble utilerajfgpeler quelques conclusions importantes

obtenues au cours de ce travail :

* Influence de la forme du chargement latéral sur laourbe de capacité

L’'analyse des courbes de capacité (pushover) margieement I'influence de la forme de
chargement qui affecte considérablement la rigi@itéla résistance des structures des batiments
autostables en béton armé. La sélection du moddbalgement étant une étape tres importante dans

'analyse pushovequi grace a plusieurs observations sont mises ielegse durant cette étude :

1. Lorsque la distribution des charges latérales egbume la capacité en termes de cisaillement
est supérieure (surestimée) par contre elle efstiénire en termes de déplacement.

2. La distribution des charges latérales uniforme etlahe conduisent a détermination des courbes
de capacité constituant une enveloppe (limite seper et inferieure) celles qui a travers les el
distribution des forces d’inertie peuvent exprimer.

3. Les courbes de capacité obtenues a partir deshdistns de charges latérales triangulaire,
adaptive et SRSS sont proches de celle de lallistyn des charges modale.

4. La majorité des rotules plastiques sont de typedémes (de type B, 10 et LS) ne présentant pas
des dommages graves (réparables). La limite d’apapushover au-dela de la quelle y aura des
dommages graves est fixée par la valeur de 2% klauteur totale du batiment.

5. Lorsque la distribution des charges latérales egbume, la formation des rotules plastiques de
type E (ruine) se localise aux niveaux des fondatio

A travers ces observations, il en découle quedaidution du chargement triangulaire peut étre
utilisé dans le cas de la méthode N2, car il agt ptoches du chargement modale.

» Evaluation de la performance sismique des structuseautostables en béton arme

Une analyse basée sur les notions de performancapatité a été menée selon des regles de
combinaison appropriées entre la demande sismiglaecapacité pour obtenir la valeur maximale de

la réponse des structures étudiées, a permis @geélgs points suivants :

1. La méthode N2 a permis de cerner le comportemsntigue des structures d’'une maniére plus
réaliste, pour des batiments neufs et existariessng@ne en générale a une appréciation de la g&curi
parasismique plus favorable.

2. Le déplacement calculé par la méthode statiqudinéaire N2 est supérieur a celui calculé par
la méthode statique équivalente. Due cette diffé&reast principalement a la présence des non-

linéarités de la structutd,, / d,sc =212).
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3. Le déplacement relatif calculé par la méthode qaiatinon-linéaire N2 demeure supérieur sur le

long de la structure a celui calculé par la métraidéque équivalen{®,, / dyse = 125).

4. Sous des demandes sismiques modérées (spectr@A@OR/ersion 2003), la méthode N2
montre que les structures auto-stable en béton atévéloppent des résistances suffisantes et

présentent des dommages limités (réparalflés) / Ve = 1.2).

5. La performance sismique de ces structures, ersariiau moins deux formes de distribution,
conduit & une comparaison plus réaliste avec laodétstatique équivalente.

6. Les valeurs importantes des demandes en ductditgrésentent pas I'état de performance des
structures, en les comparants avec les valeursagesités de ductilité. Ou la structure a troigaix
ne subit pas une faiblesse importante malgré qu@iésente une demande en ductilité dans le sens
longitudinal supérieure a celle présentée parrlacttre a sept niveaux. Cette derniere présente un
niveau de faiblesse remarquable par les dommagesushaux niveaux les éléments structuraux (en
nombre considérable des plastifications de type 10)

7. Malgré les valeurs limites des demandes en ductilié figurent pas dans les réglements
parasismiques (Eurocode8, ATC40, RPA99/2003), teeate la nouvelle Zélande limite ce coefficient
a une valeur égale a 3 pour une conception ratiendes batiments autostables en béton armé.l fau
noter que les valeurs décroissantes des demandekiotitité de déplacement évaluées pour les

batiments a trois, cing et a sept niveaux, qui iexgmt son pénétration dans le domaine plastique,

atteints des valeurs acceptables ( = 247< ). 3

* Impact des séismes proches et lointains sur la cap#& de résistance des structures

contreventées par des portiques autostables en batarmé

Dans ce cas d’études, il en découle les remarqguesses :

1. Les périodes évaluées par la méthode N2, soustl'dficcélérogramme d’'un séisme proche et
'autre lointain, ne répondent plus a la presooiptidu reglement algérien avec des surestimations
inacceptable&> 1.3T;,) -

2. La comparaison des résultats obtenus par les deitkoghes non-linéaires met en évidence
guelque écarts significatifs, en considérant conmdsultats de référence ceux de la méthode
temporelle non-linéaire, il apparait que la méthstitique non-linéaire N2, donne des valeurs assez
proches et surestimées souvent en terme de dématdaiéraux maximaux et de déplacements
relatifs et conduit donc au sens de la sécuritheameilleure estimation de la demande et la capacit

de résistance aux actions sismiques.
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Conclusion générale

3. Les structures étudiées, sous l'effet des deuxl@mgrammes, présentent des déplacements
latéraux jugés importants, ou elles montrent desnges importantes sous I'accélérogramme-d’El
centro, bien que sous l'effet d'accélérogramme dali@ga elles donnent des déplacements latéraux
tres faibles pour les trois structures. Cela egglee, généralement rapporté au type d’enregisiném
des l'accélérogrammes, notamment la durée de ta féponse, cette durée est affectée en premier lie
par la distance épicentrale, ainsi que les conttite site.

4. Concernant le critere en effort tranchant, les cétines sont subies des efforts sismiques
acceptables évaluées par les deux méthodes nairdisésous |'effet d’accélérogramme d’El-centro,
par contre, sous leffet d’accélerogramme de Cagalirelles présentent des efforts sismiques
incompatibles sur le long des trois batiments, oai@s au type de séisme.

5. L’analyse temporelle non-linéaire de ces structsmss I'accélérogramme de Coalinga bien que
leur réponse était considérée faible selon cetigeétl montre I'incompatibilité de la méthode gjae
non-linéaire N2 vis-a-vis de l'apparition des moddsves illustrés par les allures de déformations
relatifs ce qui fait appel aux autres méthodeguel I'analyse pushover modale.

6. La méthode N2 montre que la limite des nombresideanx des structures contreventées par
des portiques autostables en béton armé implaatéegene sismique majeur (de trois niveaux en zone

[ll) est treés exagéreée.

RECOMMANDATIONS

- Elargir I'étude du spectre élastique du réglemégdraen en introduisant les effets d'impulsion

caractérisant le séisme proche pour le dimensioenedes structures en béton armé.

- Le reglement Algérien doit introduire dans ces grip§ons une approche de dimensionnement
en déplacement (méthode N2) avec un mécanismeraespecifié (loi moment-rotation).

- Le nombre des niveaux des structures autostabldsétm armé limités par le réglement
algérien est trés exageéré, il faut le réviser. Lathode statique non-linéaire N2, malgré sa
surestimation dans I'appréciation parasismique, tneorgue les structures considérées neuves

développent des résistances suffisantes.
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STRUCTURES ET DONNEES (ETABS 9.7.1)

A.l. Etude dynamique

a) Structure a trois niveaux
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Figure A.1: vues en plans (xy et yz) de la structure a trorgauiix

Tableau A.1: Sections et chargements

BASE
[=:]

poutres sens x poteaux
Etages| Sections Ferraillages (appuis) portiques P1+P4 tiquars P2+P3 SeCtionSFerraillages
(cm2) sup. Inf. G (KN/m) Q (KN/m) [ G (KN/m) | Q (KN/m) | (cm?)

3 30x40 3714 3714 | 1.7125 40x40 8T16
2 30x40 3T14+3T12 | 3T14| 7.48 40x40 8T16
1 30x40 3T14+3T12 | 3T14| 7.48 40x40 8T16

- - . boutres s.,ens Y , Noeuds maitres
Etages| Sections Ferraillages (appuis) portiques PA+PE tiquees PB+PC+PD

(cm?) sup. Inf. G (KN/m) Q (KN/m) [ G (KN/m) | Q (KN/m) | mx-y (t) [ Imz
3 30x50 3T16+3T12 | 3T16| 16.75 2.43 30.07 4.85 27.817099.655
2 30x50 3T16+3T12 | 3T16| 19.8 3.64 25.22 7.28 271.%26903.137
1 30x50 3T16+3T12 | 3T16| 19.8 3.64 25.22 7.28 271.%26903.137
Tableau A.2: Caractéristiques dynamiques
L Mode
Propriétés modales
1) 2(y)

période (sec) 0.450 0.377
facteur de la masse modale (%) 85.553 87.084%
la masse effective modale (> 90%) SumuUX SumUY

le mode 5 96.970 97.527




b) Structure a cing niveaux
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Figure A.2: vues en plans (xy et yz) de la structure a cingaux
Tableau A.3: Sections et chargements
poutres sens x poteaux
Etages | Sections| Ferraillages (appuis) portiques P1+P4 portiquesPRB2+ Sections Ferraillages
(cm?) Sup. Inf. G (KN/m) Q (KN/m)| G (KN/m)| Q (KN/m)|(cm?) 9es
5 30x40 | 3T14 3T14| 1.7125 40x40 8T16
4 30x40 | 3T14+3T14 3T14| 7.48 40x40 8T20
3 30x40 | 3T14+5T14 3T14| 7.48 50x50 8T20
2 30x40 | 3T14+5T14 3T14| 7.48 50x50 8T20
1 30x40 | 3T14+3T14 3T14| 7.48 50x50 12720
poutres sens y N
Nceuds maitres
Etages | Sections| Ferraillages (appuis) portiques PA+PE portiques PGH#PD
(cm2) Sup. Inf. G (KN/m) Q (KN/m)| G (KN/m)| Q (KN/m)| mx-y () | ln,
5 30x50 | 3T16+3T14 3T16| 16.75 2.43 30.07 4.85 270.3817099.651
4 30x50 | 3T16+3T14 3T16| 19.55 3.64 25.27 7.28 271.56217903.137
3 30x50 | 3T16+3T16 3T16| 19.55 3.64 25.27 7.28 27.A818342.461
2 30x50 | 3T16+3T16 3T16| 19.55 3.64 25.27 7.28 281.5018848.227
1 30x50 | 3T16+3T16 3T16| 19.55 3.64 25.27 7.28 281.5018848.227
Tableau A.4: Caractéristiques dynamiques
o Mode
Propriétés modales
1) 2(y)
période (sec) 0.665 0.530
facteur de la masse modale (%) 79.414 79.863
la masse effective modale (> 90%) SumuUX SumUY
le mode 5 91.184 92.166




c) Structure a sept niveaux
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Figure A.3: vues en plans (xy et yz) de la structure a sep¢anix

Tableau A.5: Sections et chargements

15.30-

poutres sens x Poteaux
Etages | Section | Ferraillage portiques P1+P4 portiques B2+P Section Ferraillage
(cm2) sup inf G (KN/m) Q (KN/m) | G (KN/m)| Q (KN/m) cfn?)
7|130x40 | 3T14+3T14| 3T141.7125 40x40 8T20
6|30x40 | 3T14+3T14| 3T147.48 40x40 8T20
5/30x40 | 3T16+3T16| 3T167.48 50x50 8T20
4|30x40 | 6T16+3T12| 3T167.48 50x50 12720
3|30x40 | 6T16+3T16| 3T167.48 60x60 12720
2|30x40 | 6T16+3T16| 3T167.48 60x60 16T20
1|30x40 | 6T16+3T12| 3T167.48 60x60 16T20
- . pogtres SEns y . Noeuds maitres
Etages | Section | Ferraillage portiques PA+PE portiqgues RBHPD
(cm2) sup inf G (KN/m) Q (KN/m) | G (KN/m)| Q (KN/m) xay (t) Imz
7|130x50 | 3T16+3T14| 3T1616.75 2.43 30.07 4.85 270.379 17099.655
6|30x50 | 3T16+3T14| 3T1619.55 3.64 25.27 7.28 271.527] 17903.137
5|30x50 | 6T16+3T14| 3T1619.55 3.64 25.27 7.28 277.485 18342.465
4|30x50 | 6T16+3T14| 3T1619.55 3.64 25.27 7.28 284.505 18848.227
3|30x50 | 6T16+3T14| 3T1619.55 3.64 25.27 7.28 292.023 19399.944
2|30x50 | 3T16+3T16| 3T1619.55 3.64 25.27 7.28 300.604 20018.099
1|30x50 | 3T16+3T16| 3T1619.55 3.64 25.27 7.28 300.604 20018.099
Tableau A.6: Caractéristiques dynamiques —
o Mode
Propriétés modales
1) 2 (y)
période (sec) 0.869 0.679
facteur de la masse modale (%) 76.229 76.061
la masse effective modale (> 90%) SumuUX SumUyY
le mode 7 92.899 93.663

XA




ANNEXE B

NIVEAUX DE PERFORMANCE, ETATS D'ENDOMMAGEMENT CORRE SPONDANTS ET
DEPLACEMENTS LIMITES

En terme de déplacement la réponse structurellegmureliée a un état limite de déformation, &ui
son tour est supposé étre directement lié a urainertiveau d'endommagement; le tableau sous
dessous regroupe quelques niveaux de performanammneandés exprimés en états

d'endommagement et déplacements relatifs correspts].

Tableau: Niveaux de performance, états d'endommagemergsgondants et déplacements lim[te].

Niveau de performance Etat dendommagement Déplacement relatif

*Totalement opérationnel Négligeable <0.2%
Occupation immeédiate
*Opérationnel. endommagement Réparable <0.5%
Controlé, endommagement modeéré
*Sécurité sur les vies Irréparable <1.5%
*Pré ruine, sécurite limitée Severe <2.5%

*Ruine =2.5%




