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Résumé

Le facteur de comportement R (noté q dans le code parasismique européen, 1’Eurocode 8) de
structures en portique en béton armé est évalué sur la base d’analyse comparative entre
I’analyse statique non linéaire (analyse pushover) et 1’analyse dynamique non linéaire
(analyse dynamique incrémentale). A cet effet, trois portiques plans en béton armé
d’¢lancements différents sont considérés ; il s’agit d’un portique de faible élancement de
3 niveaux (portique R+2), d’un autre moyennement élancé a 6 niveaux (portique R+5) et d’un
troisieme portique élancé avec 9 niveaux (portique R+8). Les trois portiques ont été
dimensionnés suivant les deux codes de calcul utilisés, le code de calcul de béton armé aux
états limites, BAEL 91, et le reglement parasismique algérien, RPA99/version 2003. Des
analyses statiques non linéaires (analyse pushover) sous des forces sismiques horizontales
progressivement croissantes a distribution triangulaire inversée et des analyses dynamiques
non linéaires (analyse dynamique incrémentale) en utilisant un ensemble de 7
accélérogrammes enregistrés ont été effectuées pour chaque portique, et ce dans le but de
calculer les parametres du facteur R, a savoir : le facteur de ductilité et le facteur de sur-
résistance. Plusieurs critéres de ruine, aussi bien au niveau de 1’élément structural poutre ou
poteau qu’au niveau de la structure, sont pris en considération dans le but d’évaluer la ruine
de la structure en portique. Les résultats obtenus des analyses statique et dynamique non
linéaires sont alors comparés. Selon les résultats d’analyses, il est observé que la valeur du
facteur de comportement, R, diminue avec 1’augmentation du nombre de niveaux dans le cas
des analyses pushover, alors que dans le cas des analyses dynamiques incrémentales, la
tendance observée n’est pas la méme : la valeur du facteur de comportement, R, augmente
avec 1’augmentation du nombre de niveaux. Ce résultat montre que la valeur du facteur de
comportement dépend entre autres de 1’élancement de la structure, parametre non pris en
compte dans les codes parasismiques. A la lumiéere des informations obtenues a partir des
analyses dynamiques incrémentales, il est observé que la valeur du facteur R adoptée par le
code RPA99/version2003 est surestimée, spécialement pour la structure en portique de faible

¢lancement, en ’occurrence le portique R+2.

Mots clés : Facteur de comportement, Facteur de sur-résistance, Facteur de ductilité,
Analyse statique non linéaire, Analyse dynamique non linéaire, Structures en portique en

béton armé.




Abstract

The seismic behavior factor R (noted q in the european seismic design code, the Eurocode 8)
of reinforced concrete frame structures is evaluated based on comparative analysis between
non-linear static pushover and non-linear incremental dynamic analyses. For this purpose,
three-, six-, and nine-storey reinforced concrete frame structures, considered as low-,
medium-, and high-rise frame, respectively, were designed according to reinforced concrete
code BAEL 91 and algerian seismic code RPA 99/Version 2003. Non-linear static pushover
analysis using inverted triangular loading pattern and incremental dynamic analysis using a
set of 7 time-history earthquake records were carried out to compute the R factor
components, such as ductility and overstrength factors, with the consideration of failure
criteria at both member and structural levels. The results obtained by non-linear static
pushover and incremental dynamic analyses are compared. According to the analysis results,
it is observed that in the case of non-linear static pushover analysis, the value of the seismic
behavior factor decreases as the number of stories increases, whereas in the case of non-linear
incremental dynamic analysis, the trend observed is not the same: the value of the seismic
behavior factor increases as the number of stories increases. This result shows that the value
of the seismic behavior factor depends, among others parameters, on the height of a structure,
which parameter is not taken into account by the seismic design codes. In the light of the
information obtained from incremental dynamic analyses, it is observed that the value of the
seismic behavior factor adopted by the seismic design code RPA 99/Version 2003 is

overestimated, especially for low-rise frame structure.

Keywords: Seismic behaviour factor, Overstrength factor, Ductility factor, Non-linear static
pushover analysis, Non-linear incremental dynamic analysis, Reinforced concrete frame

structures




REMERCIEMENTS

Je tiens a remercier mon directeur de thése Pr. ABED Ahmed, professeur au Département de
Génie Civil, Faculté du Génie de la Construction, U.M.M.T.O, qui m’a proposé ce sujet trés
intéressant et m’a encadré avec rigueur et dirigé mes travaux de recherche en me consacrant

beaucoup de temps et d’attention jusqu’a la réalisation de ma theése.

Mes remerciements vont également aux membres du Jury qui me font I’honneur d’examiner

mon travail et de participer au Jury de soutenance de ma these.



TABLE DES MATIERES



Table des matiéres

TABLE DES MATIERES

CHAPITRE 1 : INTRODUCTION

1.1. Contexte de 1a theSe........ouiiiiiii i 1.1
1.2. Objectif de lath@Se. ... ..o 1.4
1.3. Méthodologie d’ INVeStiGation. ... ....o.uvuiett ittt ettt eeeeeaenans 1.6
1.3, Plan de JatheSe... .. ..veee et 1.7

CHAPITRE 2 : PARAMETRES DU FACTEUR DE COMPORTEMENT

2.0, INErOAUCTION. . ...t 2.1
2.2. Formulation du facteur de COMpPOItemMEnt. ............oouinininiiiiieiiieieiaianaeanannnn. 2.2
2.2.1. Facteur de duCtilité, Ryu.......co.oviiii e 2.3
2.2.1.1. Méthodes d’évaluation du facteur de ductilité...................coiiiiiiininn.n. 2.4
2.2.1.1.1. Méthode de Newmark et Hall................ooiiiiiiiiieee, 2.4
2.2.1.1.2. Méthode de Krawinkler et NaSSar.............ccovvueriiiiiiiiiiiieeieeeeeeens 2.6
2.2.1.1.3. Méthode de Fajfar............coooniriiiii e 2.7
2.2.1.1.4. Méthode de Priesteley..........coomiriiiii e 2.7
2.2.2. Facteur de SUr-réSiStancCe, 2. .........ouuiuirinit it 2.8

CHAPITRE 3 : STRUCTURES ETUDIEES

3.1 INErOUCTION. ... e e 3.1
3.2. Structures en portique en b&toN arme..............oooiiiiiiiii e 3.1
3.2.1. Géométrie et configuration structurale.................oovviiiiiiiiiiiiiiieie e, 3.1
3.2.2. Dimensionnement des portiques ¢tudiés.............ooiviiiiiiiiiiiiiiieieeeas 3.3
3.2.2.1. Prédimensionnement des sections de béton des poutres et des poteaux............ 3.3
312,211, LS POULTES. ...ttt et ettt et et et e e 3.3
3.2.2.1.2. LS POTBAUX. .. e ueeetettetetet et ee e e et e e e e e 3.3
3.2.2.1.3. Prédimensionnement vérifiant le critére de rotules plastiques dans

les poutres et pas dans 18S POLEAUX............c.overiiieininiiieee e, 3.4

3.2.2.2. Charges appliqQUEES. .........vrieie e 3.6



Table des matiéres

3.2.2.2.1. Charges gravitaireS. ... .. ..ouuiritit it e 3.6

3.2.2.2.2. Charges SISIMIQUES. ... ..utet ettt ettt et e et et et et e e e eenens 3.6

3.2.2.3. Ferraillage des pOrtiQUES. ........ouviniirit i e 3.12
3.2.2.3. 1. INtrOTUCTION. ...ttt e et et e 3.12
3.2.2.3.2. Ferraillage des POULIeS. .......ooviniini i 3.12
3.2.2.3.3. Ferraillage des poteauX.........oouinriniiniiii i 3.13
3.2.2.3.4. Présentation des sections d’acier des poutres et des poteaux............ccccoveereen. 3.13

CHAPITRE 4 : METHODES D’ANALYSES STATIQUE ET DYNAMIQUE

NONLINEAIRES
4.1, INEFOAUCHION. ...\ttt e e e e 4.1
4.2. Méthode d’analyse statique non linéaire (analyse pushover).............................. 4.1
4.2.1. Distribution verticale des charges sismiques horizontales.............................. 4.3
4.2.2. Définition du déplacement cible de la structure................ooooviiiiiiiiiiiinin.. 45
4.3. M¢éthode d’analyse dynamique non linéaire (analyse dynamique incrémentale)....... 45
4.3.1. Accélérogrammes utilisés dans les analyses dynamiques incrémentales.............. 4.6

CHAPITRE 5 : MODELISATION DES STRUCTURES EN PORTIQUE
EN BETON ARME

o0 S 1311 0T [FTox o o P 5.1
5.2. Présentation générale du logiciel SAP2000..........c..cooiiiiiiiiiiiiieieeeaeeaanes 5.1
5.2.1. ASPECES GENMEIAUX. .. ... ueutntntntntt ettt et et et et et et et et et et et e e e e e e ee e e eneaa 5.1
5.3. Modélisation non linéaire des €léments structuraux poutres et poteaux................. 5.3
5.4. Modeles de 10is de COMPOrtEMENT. ........ouiriiiii e 5.7
5.4.1. INErOAUCTION. .. ..ee e 5.7
5.4.2. Loi de comportement simulant le matériau béton en compression.................... 5.8
5.4.2.0. INErOAUCTION. ... .ottt e 5.8
5.4.2.2. Loi de comportement de Mander pour le béton non confiné.......................... 5.8
5.4.2.3. Loi de comportement de Mander pour le béton confiné.............................. 5.9
5.4.3. Loi de comportement simulant le matériau acier.................cooeviiiiiiiniininnn.n 5.15
5.4.3.1. Loi de comportement de Park pour I’acier.............c.coooveiiiiiiiiiiiiiiiiien, 5.16

DD, CHIBIES U8 TUING. . . .ot e e 5.17



Table des matiéres

CHAPITRE 6 : PRESENTATION ET DISCUSSION DES RESULTATS DE

L’ETUDE
B.1. INtrOAUCTION. ...t e e e 6.1
6.2. Résultats des analyses PUSNOVET............vuiuirinii e, 6.2
6.2.1. Courbes de capacité des portiques Etudies..............cooeiiiiiiiiiiiiiien. 6.2
6.2.2. Mécanismes de ruine et distribution des rotules plastiques a la ruine.................. 6.4
6.2.3. Analyse comparative des résultats obtenus des portiques étudiés...................... 6.6
6.2.3.1. Ductilité globale, U, des portiques tUdiés. ............ccveviviiiiiiiiiiiiieeene, 6.6
6.2.3.2. Facteur de sur-résistance, Q, des portiques étudiés.................cevviiiinininn... 6.7
6.2.3.3. Facteur de comportement, R, des portiques étudiés................cooiviiiiininnnnn. 6.7
6.3. Résultats des analyses dynamiques incrémentales.................ccooviiiiiiiiininnnnn, 6.9
6.3.1. Courbes pushover et dynamique incrémentale des portiques étudieés.................. 6.10
6.3.2. Mécanismes de ruine et distribution des rotules plastiques a la ruine................. 6.13
6.3.3. Ductilité globale, |, des portiques tudiés. ...........ccoeveiiiiiiiiiiiieeeens 6.17
6.3.4. Facteur de sur-résistance, Q, des portiques €tudiés..............coevviiriiiniininn.n. 6.17
6.3.5. Facteur de comportement, R, des portiques étudiés.................cooeviiiiiiiiinn., 6.18

CHAPITRE 7 : CONCLUSIONS

BIBLIOGRAPHIE. ... 8.1



CHAPITRE 1

INTRODUCTION



Chapitre 1 — Introduction 1.1

chapitte 1  INTRODUCTION

1.1. CONTEXTE DE LA THESE

Les risques naturels sont a 1’origine de situations socio - économiques colteuses et
quelquefois graves en termes de nombre de victimes et de blessés. Dans la famille des risques
naturels les tremblements de terre ou séismes occupent un probléme d’actualité provocant
assez systématiquement des dégats dans les structures de génie civil (batiments, ponts,
centrales nucléaires, barrages...) [A6, A7, A8]. En effet, un séisme est un événement violent
et imprévisible qui sollicite les structures d’une manicre trés différente de celle des actions
usuelles. Si les structures n’ont pas été congues pour cette éventualité et construites
correctement, des sollicitations sismiques importantes peuvent les endommager fortement
jusqu’a entrainer leur ruine. Les conséquences sont souvent catastrophiques. L’effondrement
des batiments (figure 1.1), par exemple, entraine des pertes humaines et économiques. De
maniére différée, les dégats infligés au bati se répercutent lourdement au niveau socio —
économique de toute la région concernée [L6]. Dans ce contexte, se doter de moyens de
prévention contre leurs effets par la mise en place de moyens techniques (dispositions
constructives, choix du site, choix des matériaux,...) et réglementaires (codes parasismiques)
sont les principales préoccupations de la communauté scientifique dans le domaine du génie

parasismique.

Figure 1.1 : Effet du séisme de Boumerdes (Algérie, 2003).
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Le génie parasismique moderne trouve son origine dans 1’observation et ’investigation de
plusieurs événements qui se sont produits au 20° siécle. Parmi les catastrophes qui ont marqué
les prémisses du génie parasismique on peut faire ressortir certains événements du début du
siécle : le tremblement de terre de San Francisco aux Etats-Unis (1906), la catastrophe de
Messina en Italie (1908) qui a causé la mort de 83 000 personnes, le grand séisme de Tokyo
(1923) et celui d’El Centro aux Etats-Unis (1940).

Au cours des 50 derniéres années, la communauté scientifique du génie parasismique a
réévalué ses procédures de dimensionnement, et ce grace a une meilleure comprehension du
phénomene sismique. Ces procédures de dimensionnement considérent les spécificités de
I’action des tremblements de terre et tirent partie des particularités de la réponse sismique des
structures. Cependant, les séismes ¢tant des événements rares et imprévisibles, il n’est pas
raisonnable de vouloir que les constructions ressortent indemnes de tous les tremblements de
terre. Dans ce sens, 1’objectif premier de la construction parasismique consiste généralement a
¢viter ’effondrement des structures pour sauver les vies humaines. Ainsi, dans les codes et
reglement parasismiques, pour permettre un dimensionnement économique, les
recommandations pour le calcul sismique de structures prennent en compte le comportement
ductile et hystérétique de ces dernieres. En effet, une structure en zone sismique est
dimensionnée d’une maniére qu'une part de I’énergie sismique introduite par un tremblement
de terre sévére soit dissipée sous forme hystérétique par le biais de déformations plastiques.
Cependant, pour empécher la ruine de la structure, ’amplitude de ces déformations plastiques
doit étre limitée a des valeurs qui sont compatibles avec la ductilité locale et globale
disponibles dans la structure, c’est-a-dire avec sa capacité de dissipation d’énergie. Cette
derniére est assurée par les zones dissipatives qui sont essentiellement des rotules plastiques
dans les éléments fléchis, des barres en traction plastique pour les éléments de
contreventement, ou des panneaux d’ame cisaillés des nceuds poutre-poteau en construction
métallique. Pour effectuer I’analyse dynamique d’une structure en tenant compte de son
comportement inélastique hystérétique, il est bien rare qu’un projeteur puisse utiliser une
méthode de calcul dynamique non linéaire. En effet, celle-ci exige d’effectuer I’intégration
numérique, pas a pas dans le temps, d’un systéme matriciel complexe par suite des non
linéarités matérielles et géométriques, et ce type de calcul peut étre difficile a effectuer en
pratique de bureau d’étude, pour plusieurs raisons : disponibilité des accélérogrammes,
disponibilités des lois de comportement des matériaux constitutifs et des éléments structuraux,
complexité de la structure, temps de calcul donc coftit. C’est la raison pour laquelle les codes

parasismiques offrent la possibilité d’utiliser une analyse élastique linéaire approchée, c’est-a-
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dire une analyse simple, qui peut prendre différentes formes, analyse modale spectrale au
départ d’un spectre de réponse élastique ou méme analyse statique équivalente, en réduisant
les forces sismiques obtenues afin de tenir compte de la dissipation hystérétique d’énergie de
la structure réelle soumise a 1’action sismique considérée. Cette réduction est réalisée, en
pratique, en utilisant le concept de « facteur de comportement » R de la structure (noté q dans
le code parasismique européen, 1’Eurocode 8 [E7]). Ainsi, pour un dimensionnement tenant
compte du comportement inélastique, les forces sismiques de projet sont généralement
évaluées a partir de spectres de réponse " inélastiques ", qui donnent 1’accélération spectrale
de projet en fonction de la ductilité globale attribuée a la structure et de sa période propre
fondamentale de vibration. En pratique, dans les codes parasismiques existants, un spectre de
réponse inélastique est obtenu en réduisant le spectre de dimensionnement élastique par le
facteur R qui tient compte des capacités dissipatives de la structure. Cette réduction est
schématisée a la figue 1.2 ou I’accélération spectrale de projet normalisée (par rapport a
I’accélération de la pesanteur g) est désignée par Sa(T), T étant la période propre
fondamentale de vibration de la structure. Autrement dit, le facteur R tient compte a la fois de
la demande de ductilité associée a I’action sismique sollicitant la structure et des ressources
inélastiques de cette derniere en termes de ductilité (locale et globale) qui dépend de la
topologie d’ossature. Lors d’un calcul sismique d’une structure, la valeur a attribuer au facteur
R, dépend de la capacité de celle-ci a dissiper de 1’énergie sismique par déformations
plastiques. R=1, veut dire que la structure est considérée non dissipative ; celle-ci est alors
dimensionnée de maniére a avoir un comportement purement élastique lors d’un tremblement
de terre qui lui induirait des sollicitations similaires a celles de I’action sismique de projet,
pour laquelle elle a été dimensionnée. Dans le cas contraire, pour une structure dissipative, on
prend une valeur de R supérieure a 1. Cette valeur est d’autant plus élevée que la structure est
plus dissipative. Pour fixer les idees, les valeurs de R considérées dans les codes
parasismiques sont comprises entre 1 et 8.

Dans la littérature, le facteur de comportement, R, dépend de plusieurs parametres tels que, la
ductilité, la période propre fondamentale de vibration de la structure, la réserve de résistance,
appelée aussi sur-résistance, la redondance de la structure, ainsi que les caractéristiques du
mouvement du sol. Par ailleurs, il est actuellement admis que le facteur de comportement R
est formulé comme étant le produit de trois facteurs [A20] : un facteur de ductilité, Ry, un
facteur de sur-résistance, Q, et un facteur de redondance, Rr. L’évolution récente de certains
codes parasismiques tels que I’Eurocode 8 [E7] et le code canadien CNBC 2005 [C10] a pris

en considération ces paramétres dans la formulation du facteur R.
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Bien que I’actualisation du code parasismique algérien RPA99/Version2003 [R6] apres le
séisme de Boumerdes (2003) ait été consacrée essentiellement & la révision du zonage
sismique ainsi qu’aux valeurs du coefficient d’accélération de zone, A, qui s’y rattachent ; le

facteur de comportement, R, n’a pas bénéficié, cependant, de recommandations appropriées.

Accélération
spectrale de projet 1 Spectre de dimensionnement

normalisée Sa (% Q) e|a§tl_(qlie :

Spectre de dimensionnement inélastique
(spectre réduit) = Spectre élastique / R :
R>1

g : accélération de la /
pesanteur /

Accélération
de pic du sol
(PGA)

PGA : Peak Ground Acceleration

y

Période T (sec)

Figure 1.2 : Schématique d’obtention d’un spectre de dimensionnement inélastique selon les
codes parasismiques existants.

1.2. OBJECTIF DE LA THESE

Les méthodes de dimensionnement conventionnelles des batiments sous chargement sismique
sont basées sur 1’utilisation des accélérations spectrales. On suppose que le systeme peut étre

représenté par un oscillateur a un degré de liberté, de masse M, de période élastique Te et de
taux d’amortissement & On connait aussi un spectre d’accélérations élastiques de

dimensionnement, provenant du code de calcul respectif. Avec ce spectre et les propriétés de

I’oscillateur 1’effort tranchant €lastique a la base, Ve, est :

Ve=Mg (S.(Te.8)/9)e (1.1)

ol ( Sa(Te, &) /g )e est I’accélération du spectre élastique correspondante a la période

élastique Te et au taux d’amortissement & (figure 1.3).
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Salg4 o
Spectre élastique
/- T TN
/ N P
(Sa/g)e le Mo Spectre inélastique
~ ~ - -
(Sal9)i e BT
Te T (sec)

Figure 1.3 : Méthodes des accélérations spectrales.

Si le systéme est congu pour un effort tranchant V; inférieur & Ve, on peut s’attendre a ce que le
systeme subisse un comportement inélastique. Ce comportement induira une augmentation du
taux d’amortissement du systéme, et donc une diminution des accélérations subies par la
structure. Avec la prise en compte du comportement inélastique on peut construire un
nouveau spectre de réponse (figure 1.3). Si on suppose que la période reste
approximativement constante et égale a T. on obtient :

Vi=Mg(S.(Te.8)/g)i=VelR (1.2)

ou R est le facteur de réduction des forces ou le facteur de comportement.

Du point de vue économique, le dimensionnement d’un systéme qui reste ¢lastique seulement
jusqu’a la valeur V; est moins colteux que celui d’un systéme qui reste élastique jusqu’a la
valeur Ve. Mais pour profiter de cette économie, il est nécessaire de garantir que les différents
éléments du batiment puissent développer le comportement inélastique requis. En plus, de
facon implicite on doit accepter I’apparition d’un certain niveau de dommage aprés le
mouvement sismique.

Il est clair que le paramétre principal de la méthode de conception par accélérations (méthode
de force de remplacement a la base) est le facteur de comportement, R, qui prend en compte
la capacité dissipative hystérétique de la structure par déformations plastiques au court d’un
événement sismique.

Le choix de la valeur du facteur de comportement R n’est pas évident, la plupart des codes
réglementaires prennent en compte une valeur forfaitaire unique de ce facteur en fonction du
systéeme de contreventement de la structure et de ses matériaux constitutifs. En réalité, le

facteur de comportement est une fonction complexe d’un grand nombre de parametres et dont
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I’expression ne peut se résumer a une simple constante [M24]. Divers chercheurs [B14, F12,
T7, R10, R11, Ul,] ont relevé le caractére empirique et le manque de rationalité dans les
valeurs du facteur de comportement attribuées par les différents codes parasismiques. En
effet, comme indiqué par I’ATC 1995 [A20], les valeurs attribuées a ce facteur par les codes
américains n’ont aucune base technique et elles sont issues de coefficients empiriques de la
force horizontale adoptés par le code SEAOC 1959 [W3]. Le code FEMA 274 [F8] confirme
aussi que les valeurs attribuées au facteur de comportement sont empiriques, et qu’elles sont
obtenues en fonction des observations faites aprés les s€¢ismes passés et avec I’expérience des
ingénieurs sans aucune justification scientifique ou technique.

La présente thése a pour objectif principal d’évaluer le facteur de comportement de structures
en portique en béton armé sur la base de criteres de ruine préalablement définis en utilisant
deux méthode d’analyse, a savoir : ’analyse statique non linéaire en poussée progressive
(analyse pushover) et I’analyse dynamique non linéaire ( analyse dynamique incrémentale).
Dans cette étude, 1’évaluation du facteur de comportement de la structure en portique tient
compte du facteur de réduction, Ry, dd a la ductilité globale, y, du portique et du facteur de
réduction, €, d0 a sa sur-résistance. Ces paramétres de ductilité globale et du facteur de
réduction sont extraits des courbes de capacité obtenues a partir des analyses pushover et

dynamique incrémentale.

1.3. METHODOLOGIE D’INVESTIGATION

L’¢étude est menée en considérant trois portiques plans en béton armé d’¢élancements
différents. Ils ont le méme nombre de travées mais de nombre de niveaux différents. Il s’agit
d’un portique élancé a 9 niveaux (portique R+8), de I’autre moyennement élancé a 6 niveaux
(portique R+5) et d’un troisiéme de faible élancement de 3 niveaux (portique R+2).

Apres un dimensionnement des trois portiques suivant les deux codes de calcul utilisés, le
code de calcul de béton armé aux états limites, BAEL 91 [B3], et le réglement parasismique
algérien, RPA99/version 2003 [R6], on effectue, pour chaque portique, a I’aide du logiciel
SAP2000/version 14 [S8], une analyse statique non linéaire en poussée progressive (analyse
pushover) sous des forces sismiques horizontales progressivement croissantes a distribution
triangulaire inversé [M36] et une analyse dynamique non linéaire (analyse dynamique
incrémentale) en utilisant un ensemble de 7 accélérogrammes enregistrés de par le monde.

Les poutres et poteaux des trois portiques en béton armé sont modélisés par des éléments

poutres élastiques avec des rotules plastiques concentrées a chacune de leurs extrémités. A cet
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effet, les modeéles de Mander [M15] pour le béton confiné et non confiné et de Park [P2] pour
I’acier sont utilisés, et ce pour 1’établissement des lois Moment — Rotation associées a la
plastification par flexion des rotules plastiques.

Au terme de ces analyses non linéaires, statique et dynamique, des portiques considéres, on
procéde a une discussion des résultats obtenus, relatifs aux parametres étudiés : la ductilité

globale du portique, u, son facteur de sur-résistance, Q, et son facteur de comportement, R.

1.4. PLAN DE LA THESE

La présente thése comprend 7 chapitres.
Le premier chapitre est la présente introduction.
Au chapitre 2, on introduit le concept du facteur de comportement, R, et sa formulation.

Au chapitre 3, on effectue le dimensionnement des trois portiqgues R+2, R+5 et R+8
considérés, suivant le code de calcul de béton armé aux états limites, BAEL91 [B3], et le
reglement parasismique algérien, RPA99/version 2003 [R6] sur la base d’analyses modales

spectrales effectuées en utilisant le programme SAP2000/version 14 [S8].

Au chapitre 4, on donne un résumé sur les deux méthodes d’analyse statique et dynamique

non linéaires effectuées pour chaque portique considéré.

Le chapitre 5 est consacré a la modélisation non linéaire des poutres et poteaux du portique

en béton armé.

Au chapitre 6, on effectue, pour chaque portique étudié, des analyses pushover et dynamique
incrémentale a 1’aide du programme SAP2000/version 14 [S8]. Ensuite, on procéde a une
discussion des résultats pour chaque parameétre étudié, a savoir la ductilité globale du

portique, W, son facteur de sur-résistance, Q, et son facteur de comportement, R.

Enfin, au chapitre 7, on résume les conclusions principales des résultats obtenus dans le
cadre de cette investigation et on suggere des perspectives de recherches futures comme suite

a ce travail.
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chapite 2: PARAMETRES DU FACTEUR DE
COMPORTEMENT

2.1. INTRODUCTION

Le facteur de comportement, R, représente le rapport de la force latérale maximale, Ve, que
développerait, dans une structure, une réponse purement élastique linéaire sous le mouvement
sismique specifié, a la force latérale de dimensionnement, Vg, pour laquelle elle a été
dimensionnée (Cfr. Paragraphe 1.2). Le rapport R est exprimé par I'équation suivante:

R=Ve/Vy (2.1)

Les recommandations du code NEHRP (National Earthquake Hazard Reduction Program)
qualifie le facteur R de facteur empirique de réduction de la force sismique prenant en compte
I’amortissement et la ductilité d’un systéme structurel pour des déplacements dépassant 1’état
initial de plastification et approchant le déplacement structurel ultime [F8].

Le concept du facteur de comportement est basé sur la capacité qu’a une structure,
convenablement dimensionnée, a supporter de larges déformations dans le domaine
inélastique sans s’effondrer (comportement ductile) et a développer une capacité de
résistance latérale dépassant généralement la force latérale pour laquelle elle a été
dimensionnée (appelée souvent réserve de résistance) [A20]. Ainsi, I’ingénieur en structures a
tiré profit de I’effet favorable de ce comportement structurel, c’est-a-dire de la plastification
de la structure. Le facteur R a été initialement introduit dans le code ATC-3-06 [A19] en
1978, et sert & réduire I’effort tranchant a la base (Ve) calculé a partir de I’analyse élastique en
utilisant un spectre de réponse ayant un amortissement de 5% dans le but de calculer I’effort
tranchant de dimensionnement a la base (V).

Le facteur de comportement, R, est largement utilisé ; il est intégré dans I’analyse statique
élastique des structures pour tenir compte de leur réponse inélastique. Les principales
méthodes d’analyse statique sont la méthode statique équivalente et la méthode spectrale
modale, comme mentionner au chapitre 1 ; dans les deux procédures le facteur R est utilisé
pour le calcul de I’effort tranchant de dimensionnement a la base. Une des hypotheses les plus
importantes des deux méthodes est que la réponse "inélastique" est prise en compte dans

I’analyse "élastique™ par la simple introduction de ce facteur. L'usage du facteur R inclut une



Chapitre 2 — Parametres du facteur de comportement 2.2

autre ambiguité dans le dimensionnement qui est liée au fait que I’apparition des dommages
est assumée et ce par la réduction des forces latérales élastiques. Or les méthodes d’analyses
élastiques citées ci-haut sont incapables de fournir une estimation sur le niveau
d’endommagement structurel. Malgré que les procédures d’analyses élastiques ne donnent
pas d’estimations quantitatives de la réponse non linéaire de la structure, elles restent la pierre
angulaire dans la pratique du dimensionnement parasismique et sont considérées comme des
procédures d’analyses valables et un outil pratique dans le dimensionnement professionnel
pour plusieurs raisons, y compris:

- Elles sont faciles d’utilisation et n’exigent pas du concepteur des connaissances sur la
dynamique des structures.

- Elles peuvent fournir une estimation sur les sollicitations revenant aux eléments
structuraux avec une précision jugee satisfaisante pour les batiments réguliers et
faiblement et moyennement élancés.

- Elles peuvent étre utilisées pour un prédimensionnement préliminaire des éléments

structuraux devant étre évalués ultérieurement par des méthodes rigoureuses.

2.2. FORMULATION DU FACTEUR DE COMPORTEMENT

Dans la moitié des années 80, les résultats d’un programme de recherche expérimentale
conduit a I'Université de Californie a Berkeley ont été utilisés pour développer une meilleure
compréhension de la réponse sismique des batiments en portiques métalliques contreventés et
proposer une formulation du facteur de comportement. Des relations effort tranchant a la
base-déplacement en téte des batiments expérimentés : batiments en portiques métalliques a
contreventement triangulé centré [U2] et batiment & contreventement triangulé excentré [W4],
ont été établies en utilisant les données accueillies du simulateur des tremblements de terre.
Les courbes force-déplacement, appelée aussi courbes de capacité, ont été développées en
tracant sur un graphique le déplacement en téte correspondant a I’effort tranchant maximal a
la base, et ce pour chaque simulation sismique et pour chaque modele considéré.

Pour chaque test, un spectre de réponse élastique en accélération a ainsi été généré en utilisant
I’histoire de la réponse en accélération des plates-formes du simulateur du tremblement de
terre. Ce programme de recherche expérimentale a permis aux chercheurs de Berkeley de
formuler le facteur de comportement R comme le produit de 3 facteurs tenant compte de la
ductilité, de la réserve de résistance et de 1’amortissement visqueux. Ainsi, le facteur R est

donné par la relation suivante :
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R=R, Q" R: (2.2)

ou Ry est le facteur de réduction di a la ductilité, Q est le facteur de sur-résistance et Re est le
facteur d’amortissement. L’effet de I’amortissement est généralement inclu dans le facteur de
réduction di a la ductilité (Ry). Le facteur Re considéré dans 1’équation (2.2) a eté adopté
seulement pour tenir compte de la réduction de la réponse fournie par un amortissement
externe supplémentaire [A20]; aussi ce facteur peut étre utilisé pour I’estimation du
déplacement des structures inélastiques, mais non pour réduire proportionnellement la
demande de résistance [B17], d’ou ce facteur pourrait étre exclu de 1’équation (2.2). Un autre
facteur a été introduit par I’ATC-34 [A21] pour tenir compte de la redondance structurelle
(Rr). Ce facteur est introduit dans le but de quantifier ’amélioration de la réserve de sécurité
des systemes en portiques utilisant la multiplication modulaire des travées et des niveaux dans
chaque direction principale. Ainsi, le facteur R est donné par I’équation suivante :
R=Ry-Q-Rr
(2.3)

En outre, la sur-résistance et la redondance sont considérées comme une seule composante,
comme cela a ét¢ adopté par un grand nombre de chercheurs incluant ceux de I’ATC
(Freeman [F15]). Ceci est d0 au fait que le paramétre "sur-résistance" tient compte
implicitement de la redondance structurelle a travers le phénomeéne de redistribution des
efforts internes, ce qui conduit a une sur-résistance élevée. Le facteur de comportement peut
étre alors défini comme le produit du facteur de ductilité (Ry) et le facteur de sur-résistance

(Q), et ce comme montré a la figure 2.1. Ainsi,
R=Ry - Q (2.4)

La figure 2.1 illustre aussi la ductilité globale p de la structure, laquelle est exprimée comme
le rapport entre le déplacement maximum en téte, dy , de celle-ci et son déplacement élastique
limite, dy, correspondant a la fin de la phase élastique de la courbe de capacité idéalisée. Elle
est donnée par la formule suivante :

M=du/dy (2.5)

2.2.1. FACTEUR DE DUCTILITE, Ry :

Le facteur Ry est une mesure de la réponse non lineaire globale d’un systéme de
contreventement et non pas celle de ses éléments constituants. Il est évalué pour un spectre

inélastique a ductilite constante et il tient compte de la différence entre un chargement
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statique et un chargement dynamique réeversible induit par I'action sismique. Le batiment est
modélise comme un systéme a un seul degré de liberté, ou sa ductilité de déplacement
disponible est estimée, et les relations entre R, et p (ductilité de déplacement) sont
développées. Ces relations ont été le sujet de recherche pour les 3 derniéres décennies, et il a
été trouvé qu’elles sont fonction des caractéristiques de la structure (ductilité, amortissement

et période de vibration) ainsi que des caractéristiques du mouvement du sol.

A
>
)
@ ff h
& Vel Effort tranchant 5 ¥
p 7 élastique
e R=Ry.Q
S _Cqur_bq bilinéaire ~ .* Ru= Ve / Vu
c idéalisée e
O 7
\V; ’;' __________ < Effort tranchant
[ [V ] S | S =
© Vy ‘ 1 ultime
: ----------- 1
+— 06Vy """"" ' =
S E Courbe réelle i Q= Vu/ Vs v
=SV S A D s 1 gEffort tranchant ’
L d . i ~de dimensionnement
. ' Vd Vd
1 1 [
dy du

| Déplacement en téte, d

—— (u=du/dy)

Figure 2.1 : Relations entre le facteur de comportement (R), le facteur de sur-résistance (9),
le facteur de ductilité (Ry) et la ductilité globale () [M36].

2.2.1.1. Méthodes d’évaluation du facteur de ductilité

Les méthodes d’évaluation du facteur de ductilité (Ry) sont généralement basées sur un
modele de réponse inélastique a un seul degré de liberté, ceci nécessite plusieurs analyses
dynamiques non linéaires pour différents accélérogrammes, ce qui implique de la part de la
structure une configuration géométrique réguliere, une distribution uniforme des rigidités et
un mécanisme de ruine le plus global possible. Dans ce qui suit nous allons décrire les

méthodes utilisées dans cette présente these pour 1’évaluation du facteur de ductilité.

2.2.1.1.1. Méthode de Newmark et Hall

L’intérét du comportement linéaire d’un systéme a un seul degré de liberté ou oscillateur
simple a été montré par Newmark et Hall [N5]. Ces auteurs ont etudié un grand nombre

d’oscillateurs simples linéaires et non linéaire avec 1’hypothése d’un comportement élastique
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parfaitement plastique. Suite a une étude des spectres élastiques et inélastiques résultant du

séisme d’El Centro en Californie, du 18 mai 1940, ces auteurs ont observé que :

- dans les basses fréquences (BF), les systemes élastique et inélastique ont approximativement

le méme déplacement maximal ;

- dans les fréquences moyennes (MF), le principe de conservation des énergies donne une

bonne et suffisante approximation ;

- dans les hautes fréquences (HF), les systemes élastique et inélastique ont la méme force.

Ces resultats peuvent étre résumés en termes de périodes tels que :

principe d’égalité des déplacements maximaux : dy = de, valide pour les systemes de
période de vibration T supérieure a 0.5s (oscillateurs souples) ; dans ce cas, le facteur
de ductilité Ry est égal a la ductilité p (figure 2.2). Ainsi,

Ru=H pour T>05s (2.6)

principe d’égalité des énergies dissipées : aire (OCG) = aire (OBEF), (figure 2.3),
valide pour les systemes de période de vibration T comprise entre 0.2s et 0.5s
(oscillateurs assez rigides) ; dans ce cas, le facteur de ductilité Ry, est égal a \/2p— 1
(figure 2.3). Ainsi,

Ru=42p—1 pour 02s<T<05s (2.7)

principe d’égalité des forces, valide pour les systétmes de période de vibration T
inférieure a 0.2s ; dans ce cas, le facteur de ductilité Ry est égal a ’unité (figure 2.4).
Ainsi,

R.=1 pour T<02s (2.8)

»

\V 4

Comportement élastique

Ve
\,’/ Ru=H

/

/

Vy \

Comportement
inélastique

v

dy du = de d

Figure 2.2 : Schématisation du principe d’égalité des déplacements des oscillateurs
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simples ; Ve : force élastique maximale, Vy : force de plastification, de :
déplacement élastique maximal, dy : déplacement de plastification, dy :
déplacement inélastique maximal.

\Y
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Comportement élastique

Ve A
N~ Ru=20—1
7

Vy B E
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G F >

0 dy de dU d

Figure 2.3 : Schématisation du principe d’égalité des énergies dissipées par des oscillateurs
simples.
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Figure 2.4 : Schématisation du principe d’égalité des forces des oscillateurs simples.

2.2.1.1.2. Méthode de Krawinkler et Nassar

La méthode de Krawinkler et Nassar [N1] est basée également sur la réponse sismique d’un
systeme a un seul degré de liberté a comportement élasto-plastique avec écrouissage. Le

facteur de ductilité est donné par I’expression suivante :

Ru=[c (- 1) + 1]¥ (2.9)
ol ¢(T,a)=T3/1+T% + bIT (2.10)
avec .

T : Période propre fondamentale de vibration de la structure.
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a : Rigidite post-élastique, donnée en (%) ; a et b sont les paramétres de régression. Les

valeurs de ces deux parameétres sont données en fonction de o au tableau 2.1.

o e Parametres de
Rigidité post-élastique, régression
a en (%) b
0 1 0.42
2 1 0.37
10 0.8 0.29

Tableau 2.1 : Valeurs des parametres de régression a et b en fonction de la rigidité poste-
élastique a.

2.2.1.1.3. Méthode de Fajfar

Le facteur de ductilité Ry, proposé par Fajfar [F4] dans sa méthode N2 (N pour analyse non
linéaire et 2 pour deux modeles mathématiques), prend en compte la période caractéristique

specifique au site et il est exprimé par la relation suivante:

Ru=(u-1)T/Tc+1  pour T<T; (2.11)
Ru=p pour T>Te (2.12)
avec :
T : Période propre fondamentale de vibration de la structure.
Tc: Période caractéristique du sol définie comme la période limite supérieure de la zone
d’accélération constante du spectre de réponse (figure 2.5).

Accélération
spectrale Sa (% @) |

>

Accélération
de pic du sol
(PGA)

N
>

Période T (sec)

Ts Tc To

Figure 2.5 : Spectre de réponse et période limite supérieure de la zone d’accélération
constante, Tc .

2.2.1.1.4. Méthode de Priestley
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Le facteur de ductilitt Ry proposé par Priestley [N4] prend en compte la période

caractéristique spécifique au site et il est exprimé par la relation suivante:

Ru=1+(n-1)T/15Tc<n (2.13)
avec :
T : Période propre fondamentale de vibration de la structure.
T : Période caracteristique du sol.
Cette relation suppose ’égalité des déplacements (€lastique et inélastique), Ry = Y, quant

T > 1.5 Tc et I’égalité des accélérations (€lastique et inélastique), Ry = 1, quand T tend vers 0.

2.2.2. FACTEUR DE SUR - RESISTANCE, Q:

Il est observé que les structures possedent une capacité de résistance latérale, V., qui dépasse
généralement 1’effort sismique de dimensionnement, Vq. Cette réserve de résistance, appelée
aussi sur-résistance, est 1’une des caractéristiques clés qui influencent la réponse des
structures soumises a ’action sismique [A18].

Beaucoup de sources de sur-résistance peuvent étre facilement identifiées mais pas toutes
aisément mesurables. Les sources de sur-résistance qui ont été examinées par Uang [U1],
Mitchell et Paultre [M27], Rahgozar et Humar [R1], Bruneau et al. [B20], et Mitchell et al.
[M28] incluent, entre autres les points suivants :

- Les dimensions des éléments structuraux choisis sont généralement légerement
supérieures aux dimensions strictement nécessaires pour des raisons de disponibilité
et/ou d’arrondissement de leurs tailles ;

- Les résistances pondérées sont utilisées lors de la conception est non pas les
résistances nominales ;

- Les limites élastiques minimums spécifiées sont inférieures aux limites réelles ;

- Les matériaux peuvent démontrer une surcapacité reliée aux effets d’écrouissage ;

- Les structures peuvent exhiber une résistance additionnelle avant qu’un mécanisme de
ruine ne se développe dans le batiment.

Le facteur de sur-résistance traduisant la réserve de résistance de la structure est défini comme
le rapport entre 1’effort tranchant ultime, Vy, de la structure et son effort tranchant de

dimensionnement, Vg (figure 2.1). 1l est donné par la formule suivante :

Q=Vu/Vq (2.14)



CHAPITRE 3

STRUCTURES ETUDIEES



Chapitre 3 — Structures étudiées 3.1

chapie 3: STRUCTURES ETUDIEES

3.1. INTRODUCTION

Ce chapitre présente les structures en portique étudiées dans cette these ainsi que les différents
aspects liés a leur dimensionnement, tels que le prédimensionnement des sections de béton
des poutres et des poteaux, le calcul des charges appliquées, notamment 1’action sismique

calculée par la méthode modale spectrale et le ferraillage des portiques.

3.2. STRUCTURES EN PORTIQUE EN BETON ARME

3.2.1. GEOMETRIE ET CONFIGURATION STRUCTURALE
Trois portiques plans de méme nombre de travées mais de nombre d’étages différent sont
considérés dans cette étude : portiques a 3, 6 et 9 niveaux, respectivement R+2, R+5 et R+8

(figure 3.1). Ces 3 structures sont supposées encastrées a leurs bases.

Yy
'y
£
N
I
£
E ™
3 >
1
£
1S ™
o x
1l ©
1S
™
X
™
y y
T o a5 [ 24 s ot o ] ] [ o i
5m 5m 5m 5m 5m 5m 5m 5m 5m
(a) Portique R+2 (b) Portique R+5 (c) Portique R+8

Figure 3.1 : Portiques R+2, R+5 et R+8 étudiés.
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Les trois portiques étudiés font partie de 3 batiments de 3, 6 et 9 niveaux respectivement. Ces
trois derniers sont & usage de bureaux, & plancher en corps creux de type (16+4), et présentant
une méme vue en plan (figure 3.2). Cette vue en plan comporte cing travées de 4m dans la

direction longitudinale (direction X-X, figure 3.2) et trois travées de 5m dans la direction

)

5x4m =20 m Ny

transversale (direction Y-Y, figure 3.2).

S RN | -

15m

3x5m

-4 - -

B

Portique étudié

Direction de I’action sismique

Figure 3.2 : Vue en plan des batiments R+2, R+5 et R+8 comportant les portiques étudiés.

Les dimensions des sections de béton des poutres et des poteaux ainsi que leur ferraillage sont
obtenus apres un calcul de dimensionnement des trois portiques, que nous présentons au

paragraphe suivant.
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3.2.2. DIMENSIONNEMENT DES PORTIQUES ETUDES

3.2.2.1. Prédimensionnement des sections de béton des poutres et
des poteaux

3.2.2.1.1. Les poutres

Les poutres des portiques étudiés sont les poutres principales des trois batiments. Elles sont

prédimensionnées selon les formules suivantes :

La hauteur de la poutre principale Nop est donnée par la formule suivante :

L<h < L
E— pp—E (3.1)

La largeur de la poutre principale Dpp est donnée comme suit :

0.4h, < b, <07h, (3.2)

Remarque : Les poutres secondaires de direction perpendiculaire aux portiques étudiés sont
aussi prédimensionnées par les mémes relations (3.1) et (3.2); elles contribueront au calcul

des masses "sismiques™ des trois batiments.

3.2.2.1.2. Les poteaux

Les poteaux sont prédimensionnés sur la base de la condition suivante ou leur section de
béton, Bc, est déterminée comme suit :

- a I’Etat limite ultime de résistance, le code RPA 99/version 2003 [R6], §7.4.3.1, stipule que
dans le but d’éviter ou limiter le risque de rupture fragile d’un poteau en béton armé
(éclatement ou écrasement du béton) sous sollicitation d’ensemble dues au séisme, 1’effort

normal de compression de calcul, noté Ng, exprimé sous forme réduite (effort normal réduit,

V), est limité par la condition suivante :

V=LSO.3O
B

¢ 'c28
Ou : B¢ = Section de béton du poteau ;

feos = Résistance caractéristique a la compression du béton a 28 jours ; dans notre

cas, fcos = 25 MPa.

Autrement dit, la section de béton, B¢, du poteau doit satisfaire la condition :
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B. > N, /(0.30- f_,,) (3.3)

Ainsi, au stade de prédimensionnement de la section de béton (Bc) des poteaux, Ng doit

étre au moins égal a 1’effort normal dans le poteau le plus chargé sous les charges gravitaires
(permanentes (G) et d’exploitation (Q)) pondérées et combinées, 1.35G + 1.5Q, obtenu par
descente de ces charges.

3.2.2.1.3. Prédimensionnement vérifiant le critere de rotules plastiques
dans les poutres et pas dans les poteaux

Aprés un prédimensionnement des sections de béton des poutres et des poteaux des trois
portiques selon les relations (3.1), (3.2) et (3.3) d’une part, et aprés un calcul de leurs
ferraillages d’autre part, nous avons constaté que 1’article 7.6.2 du RPA 99/version 2003
relatif au dimensionnement d’un nceud poutre — poteau vis-a-vis du moment fléchissant,
article qui se traduit par les relations (3.4) et (3.5) suivantes, n’était pas satisfait. Ce critére
conditionne la formation de rotules plastiques plutdt dans les poutres que dans les poteaux,
concept "poteaux forts — poutres faibles".

|Mn|+|MS|21.25(|Me|+|MW|) (3.4)

M,

/
+‘Ms

>1.25(|M/

+\MV’V\) (3.5)

La figure 3.3 illustre les différents moments résistants définis dans les relations (3.3) et (3.4).
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MWC )me M;VC DM;

o/ /

M M.

Figure 3.3 : Dimensionnement d’un neeud poutre — poteau [R6].

Les deux inéquations (3.4) et (3.5) tendent a faire en sorte que les rotules plastiques se
forment dans les poutres plutdt que dans les poteaux.
Pour que ces deux inéquations soient verifiées, nous avons adopté les sections de béton des

poutres et des poteaux présentées a la figure 3.4, selon le portique étudié.
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(a) Portique R+2

Poutres Poteaux
30cm 40cm
l—>

40 cm

Pour tous les niveaux

Pour tous les niveaux

(b) Portique R+5
Poutres Poteaux
KJZ!ZHH (45cm) 40 cm

40 cm
le——>

45 cm

50 cm

48me ot 5eme Gtages

2¢me et 3°Me étages

RDC et 1° étage

Pour tous les niveaux

(c) Portique R+8
Poutres Poteaux
55¢cm
f——> 50 cm
£
5 s 5 5
< © T 3
RDC — 3°™ étages RDC et 1¢ étage 2tme gt 3°Me gtages | 48™e et 5eM¢ étages
30 cm 45cm 40 cm
le—> < >

40 cm
<5

45cm

40 cm

gtme étage

4éme _, gEMe gtages 6% et 78 étages

Figure 3.4 : Dimensions des sections de béton des poutres et des poteaux des 3 portiques

étudiés.
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3.2.2.2. Charges appliguées

3.2.2.2.1. Charges gravitaires

Les 3 batiments considérés sont a usage de bureaux a planchers en corps creux de type
(16+4) ; les charges gravitaires sont évaluées comme suit :

Les charges permanentes (G) du plancher terrasse sont évaluées a 5.8 kN/m? et celles du
plancher courant a 5.1 KN/m?.

Les charges d’exploitation (Q) du plancher terrasse sont de 1 kN/m? et celles du plancher
courant de 2.5 KN/m?2,

3.2.2.2.2. Charges sismiques

Les charges sismiques agissant sur chaque portique étudié sont des forces latérales appliquées

aux différents niveaux du portique comme illustré a la figure 3.5.

\4

Fo

\4

Fs

\4

F

Fe > Fs >

Fs > Fs >

Fi—> Fo—>

Fy—> Fs—™> F—>
F—> F—> F—>
Fi—> Fi—> Fi—>

P L7 L P [ F] [ L2 [ ¥ e [
(a) Portique R+2 (b) Portique R+5 (c) Portique R+8

Figure 3.5 : Illustration schématique des forces sismiques appliquées aux
différents niveaux des 3 portiques étudiés.
Ces forces sismiques, agissant sur un portique, représentent une fraction des forces sismiques
globales agissant sur I’ensemble du batiment comportant ce portique. Cette fraction des forces
sismiques globales est proportionnelle & la raideur a 1’effort latéral de ce dernier. Les forces
sismiques globales agissant sur I’ensemble du batiment sont calculées sur la base d’une
analyse modale spectrale de ce dernier a I’aide du logiciel SAP2000 [S8] et en utilisant
comme action sismique le spectre de réponse de calcul défini dans le RPA99/version 2003.
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Les trois batiments sont supposés étre localisés dans une zone de forte sismicite, a savoir la

zone |11 selon le code parasismique algérien RPA99/ version 2003.

a) Action sismique
L’action sismique est représentée par le spectre de réponse de calcul donné par le RPA 99/

version 2003, qui est un spectre de réponse en accélération :

(" 1.25A 1+1(2 5;79—j 0<T <T,
T R
257 ( 125A[ j T,<T <T,
Sa_

J 257 (L.25A (%)( ] T,<T < 30s

5

Q 3
2577 (L2sm)| 2| = T >3.0s

avec .

Sa : Accélération spectrale associée au mode de vibration de période T du batiment.

A : Coefficient d’accélération de zone (RPA 99/2003, Tableau 4.5).
Dans notre cas, les 3 batiments considérés sont supposés étre localisés en zone sismique Il

et sont de groupe d’usage 2 : A =0.25.

1 : Facteur de correction d’amortissement (lorsque I’amortissement est différent de 5 %).

n est donné par la formule suivante :

7
2+¢&

> 0.7

77:

ou ¢& est le pourcentage d’amortissement critique (RPA 99/2003, Tableau 4.2).

Pour un portique en béton armé avec remplissage léger, & = 6%, d’ou # est égal a :

-
_ " 0935
T=\216

R : Coefficient de comportement de la structure (RPA 99/2003, Tableau 4.3).
Pour des portiques autostables sans remplissages en magonnerie rigide, ce qui est notre cas :
R=5
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Q : Facteur de qualité.
Q est donné par la relation suivante :

Q:1+Z6: P,
1

¢ 29

ou Pq est la pénalité a retenir selon que le critére de qualité “’q’’ est satisfait ou non
(RPA 99/20023, Tableau 4.4).

Dans notre cas, on considére que tous les criteres de qualité sont satisfaits, ce qui nous donne :

Q=1

T, T2 : Périodes caractéristiques associées a la catégorie du site (RPA 99/2003, Tableau 4.7).

Dans notre cas, le site est de type Sz (Site meuble),d’ou: T, = 0.15s et T, =0.50s.

0,4-

00,150,5 1 15 2 2,5 3 3,5 4 45 5
Période (s)

Figure 3.6 : Spectre de réponse de calcul [R11].

b) Masses "sismiques" concentrées des batiments considérés
La masse "sismique™ concentrée par niveau du batiment est calculée comme suit [R11] :

A un niveau i (plancher i) du batiment, cette masse est donnée par :

Mi = Mgi +  Mgi
avec :
Mgi : Masse relative aux charges permanentes (G) ;
Magi : Masse relative aux charges d’exploitation (Q) ;
p . Coefficient de pondération des charges d’exploitation ; dans notre cas, les batiments
considérés sont & usage de bureaux, d’ou = 0.2 (RPA 99/2003, Tableau 4.5).
Les masses “"sismiques™ concentrées aux différents niveaux des trois batiments considérés

sont données au tableau 3.1.
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3.9

Batiment R+2

Masses "sismiques" des modéles "brochette"
associés aux trois batiments étudiés

Masses, Mi(tonnes)

Modeéles "brochette"
associé aux trois batiments

Mz (t) 260
M2 (1) 316
Ma (t) 316

étudiés

M3
M2
M1
FA ]

Batiment R+5

Masses, Mi (tonnes)

Mes (t) 260
Ms (t) 316
Ma (t) 320
M3 (t) 323
Mz (t) 327
M (t) 332

Me

Ms

My

Ms

M2

M1
A

Batiment R+8

Masses, Mi(tonnes)

Mo (t) 260
Ms (t) 320
M7 (t) 323
M (t) 327
Ms (t) 332
Ma (t) 340
Ms (t) 344
M2 (t) 350
Mz (t) 352

Mo
Ms
Mz
Me
Ms
My
Ms
M2
Mz
A

Tableau 3.1 : Masses "sismiques" des modéles en oscillateur multiple en console verticale
(modeles brochette) associés aux batiments R+2, R+5 et R+8 consideres.
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C) Périodes propres et Modes propres de vibration des batiments

Les caracteristiques dynamiques des batiments sont données dans les tableaux 3.2, 3.3 et 3.4.

Propriétés modales du Batiment R+2
dans sa direction transversale, y-y
Mode 1 Mode 2 Mode 3
de translation | de translation | de translation
Période, T(s) 0,42 0,12 0,07
Pourcentage de
masse modale 86% 11% 3% ZO{ =100%
participante, a

Tableau 3.2 : Propriétés modales du batiment R+2.

Propriétés modales du Batiment R+5
dans sa direction transversale, y-y

Mode 1 Mode 2 Mode 3
de translation | de translation | de translation
Période, T(s) 0,77 0,25 0,13
Pourcentage de _
masse mogdale 80% 12% 5% Za =97%
participante, a

Tableau 3.3 : Propriétés modales du batiment R+5.

Propriétés modales du Batiment R+8
dans sa direction transversale, y-y

Mode 1 Mode 2 Mode 3
de translation | de translation | de translation
Période, T(s) 1,00 0,35 0,19
Pourcentage de — 0/0
masse modale 76% 13% 5% Z(Z =94%
participante, a

Tableau 3.4 : Propriétés modales du batiment R+8.
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Forces sismigues revenant au portique

Les forces sismiques revenant au portique sont proportionnelles a sa raideur a I’effort latéral.
Comme tous les portiques du batiment présentent les mémes dimensions et les mémes
sections de béton des poutres et des poteaux, leurs raideurs sont identiques. Etant donné que
le batiment est régulier en plan et symétrique dans ses deux directions orthogonales X-X et
Y-Y d’une part, et qu’on a 6 portiques dans la direction considérée (Y-Y) d’autre part, alors
chaque portique reprendra 1/6 des forces sismiques globales agissant sur le batiment. Ainsi,

les forces sismiques agissant sur le portique sont donnees au tableau 3.5.

Forces sismiques agissant sur les trois portiques étudiés

Forces. Fi(kN) Fs—>
Fs (kN) 91.69 F—>
Portique R+2 F2 (kN) 74.46 Fi—>
F1 (kN) 37.75 >
Forces. Fi (kN) - 5
Fo (KN) 77.61 .
Fs (kN) 72.39 F,—>
Portique R+5 Fa (KN) 57.95 Fa—>
F3 (kN) 45.05 F—>
F, (kN) 31.25 n>
— 1505 P A R
Forces, Fi(kN) F. 5
Fo (kN) 71.44 F—>
Fs (kN) 71.15 F—>
F7 (kN) 56.31 Fe—>
Fo (KN) 46.21 Fs—>
Portique R+8 Fs (kN) 38.73 Fe>
Fa (KN) 33.25 FB:
F
Fa (kN) 28.93 .
F2 (kN) 21.01 1y J A A
F1 (KN) 09.00

Tableau 3.5 : Valeurs des forces sismiques agissant sur les portiques étudies.
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3.2.2.3. Ferraillage des portiques

3.2.2.3.1. Introduction

Le calcul des armatures longitudinales et transversales dans les poutres et poteaux est effectué
en considérant les sollicitations dues aux charges gravitaires (charges permanentes et
d’exploitation) et sismiques selon les combinaisons d’actions définies dans les deux codes de
calcul utilisés a cet effet, a savoir le code de calcul en béton armé aux états limites BAEL91
[B3] et le reglement parasismique algérien RPA99/version 2003 [R6].

Les caractéristiques mécaniques des matériaux acier et béton utilisées sont :

- pour Dacier :

Les aciers longitudinaux et transversaux utilisés sont de nuance FeE500 de contrainte limite
élastique f, =500 MPa.

- pour le béton :

La contrainte caractéristique & la compression du béton & 28 jours est f_,5 = 25 MPa.

3.2.2.3.2. Ferraillage des poutres

(a) armatures longitudinales
Les armatures longitudinales des poutres sont calculées en flexion simple en considérant les

combinaisons d’actions définies dans les deux codes de calcul utilisés, a savoir :

BAEL 91 1.35G + 1.5Q a I’état limite ultime (ELU)
G+Q a I’état limite de service (ELS)

avec G : Charges permanentes et Q : Charges d’exploitation

RPA 99 / Version 2003 : G+Q £E; avec: E=Actionsismique
0.8G tE

(b) Armatures transversales
Les armatures transversales sont calculées sur la base de la sollicitation a 1’effort tranchant,
lequel est calculé en considérant les mémes combinaisons d’actions que celles considérées

pour les armatures longitudinales.
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3.2.2.3.3. Ferraillage des poteaux

(a) armatures longitudinales
Les armatures longitudinales des poteaux sont calculées en flexion composée en considérant

les combinaisons d’actions définies dans les deux codes de calcul utilisés, a savoir :

BAEL 91 : 1.35G + 1.5Q  al’état limite ultime (ELU)
G+Q a I’état limite de service (ELS)
RPA 99/ Version 2003 : G+Q+ 12E
0.8G +E

(b) Armatures transversales
Les armatures transversales sont calculées sur la base de la sollicitation a 1’effort tranchant,
lequel est calculé en considérant les mémes combinaisons d’actions que celles considérées

pour les armatures longitudinales.

3.2.2.3.4. Présentation des sections d’acier des poutres et des poteaux

Les dimensions des sections des poutres et des poteaux ainsi que leurs sections d’acier

longitudinales sont présentées au tableau 3.6.

On précise que :

e Les sections de ferraillage des poutres présentées au tableau 3.6 représentent le
ferraillage des sections d’extrémité de ces éléments structuraux pour les 3
portiques, car ces sections d’extrémité sont les plus sollicitées sous séisme et
aussi sous les combinaisons d’actions les plus défavorables utilisées pour les
poutres (G + Q + E et 0.8G + E). Etant donné que ces sections d’extrémité
sont les plus sollicitées, elles constituent les zones de formation de rotules
plastiques.

e Les dimensions des sections de béton des poutres et des poteaux et leurs
ferraillages présentés au tableau 3.6 satisfont I’article 7.6.2 du RPA99/version
2003 [R6], qui stipule que les rotules plastiques doivent se former dans les
poutres plutdt que dans les poteaux.
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3.14

Portique R+2

Poutres Poteaux
Section béton Section acier Section béton
Niveau bxh Nappe Nappe axa Section acier
(cmxcm) supérieure inférieure (cmxcm)
1 30x40 4P14 + 2012 3®12 40x40 4014+8P12
2 30x40 3014 + 3012 3012 40x40 4014+8D12
3 30x40 3D14 3d12 40x40 4014+8P12
Portique R+5
Poutres Poteaux
. Section béton Section acier Section béton
Niveau bxh Nappe Nappe axa Section acier
(cmxcm) supérieure inférieure (cmxcm)
1 30x40 6d16 4012 50x50 1216
2 30x40 616 4012 50x50 12d16
3 30x40 3916 +3d14 4012 45x45 4®16+8D14
4 30x40 614 3d12 45x45 4P016+8D14
5 30x40 3914 +3P12 3®12 40x40 12014
6 30x40 3014 3012 40x40 12014
Portigue R+8
Poutres Poteaux
Section béton Section acier Section béton
Niveau bxh Nappe Nappe axa Section acier
(cmxcm) supérieure inférieure (cmxcm)
1 30x45 3020 + 3014 3®14 + 3012 60x60 4020+12P16
2 30x45 3920 +3P14 3d14 + 3912 60x60 4P20+12d@16
3 30x45 3020 + 3014 3®14 +3P12 55x55 16@16
4 30x45 3920 +3P14 3d14 +3P12 55x55 16@16
5 30x40 3020 + 3912 3?14 + 1912 50x50 12d16
6 30x40 616 3d14 50x50 1216
7 30x40 3®16 + 3014 3d12 45x45 12014
8 30x40 4P14 + 2012 3®12 45x45 12014
9 30x40 3014 3012 40x40 12014

Tableau 3.6 : Ferraillage aux extrémités des poutres et des poteaux des portiques

étudiés.
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Chapitre 4 : METHODES D’ANALYSES STATIQUE
ET DYNAMIQUE NONLINEAIRES

4.1. INTRODUCTION

Les deux méthodes communément utilisées dans 1’analyse non-linéaire des structures sont
I’analyse statique non-linéaire et 1’analyse dynamique non-linéaire. Dans ce chapitre, on
donne un résumé sur le principe des deux méthodes d’analyses non-linéaires effectuées pour

chaque portique considére.

4.2. METHODE D’ANALYSE STATIQUE NONLINEAIRE
(ANALYSE PUSHOVER)

L’analyse en poussée progressive (pushover en anglais) est fondamentalement une analyse
statique non-linéaire. Elle est exécutée en appliquant des charges horizontales distribuées sur
la hauteur de la structure, qui croissent de facon monotone de zéro jusqu’a 1’état ultime
correspondant a I’initiation de [’effondrement de la structure. Les charges gravitaires
demeurent constantes durant ’analyse. L’analyse pushover est appliquée pour vérifier la

performance structurale des structures, en particulier pour :

e évaluer les mecanismes plastiques attendus et les dommages en déterminant la
formation des rotules plastiques successives conduisant a un mécanisme de ruine.

e évaluer la performance structurale des structures existantes ou renforcées.

e évaluer les forces et les déplacements post-élastiques de la structure.

e ¢valuer la charge limite élastique de la structure correspondant a I’atteinte pour la

premiére fois de la résistance plastique dans un élément de la structure.

Le résultat de I’analyse est une courbe de "capacité statique" de la structure qui donne la
relation entre 1’effort tranchant a la base de cette derniere et le déplacement de contrdle, qui,
en général, pour un batiment, est choisi comme étant le déplacement en téte de ce dernier
(figure 4.1). Deux types de controle sont disponibles pour 1’application des charges. Le choix

dépend de la nature physique de celles-ci et du comportement attendu de la structure.
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Figure 4.1 : Courbe de capacité statique de la structure.

Analyse a force contrélée : la totalité du chargement est appliqué tel qu’il est spécifié. Ce
type de contrble est employé quand les charges sont connues, et quand la structure est
supposée pouvoir supporter les charges. Ce type de contrble est utilisé pour contréler

I’application des charges de gravité.

Analyse a déplacement contrblé : on contrdle un déplacement type d’un point de la
structure. L’amplitude de la combinaison de charges est augmentée ou diminuée par le
programme jusqu’a ce que le déplacement cible atteigne la valeur spécifiée. On utilise le
déplacement cible quand des déplacements spécifiques sont recherchés, quand 1’amplitude des
charges n’est pas connue a 1’avance, quand on suppose que la structure peut perdre de la
résistance ou devenir instable. Ce type de controle est utilisé pour ’application des forces

sismiques. Les étapes nécessaires pour réaliser une analyse Pushover sont :

1. Définition et attribution de rotules plastiques aux éléments du modéle de la structure ;
Définition de la distribution verticale des charges latérales ;

3. Définition d’un déplacement cible comme référence du déplacement attendu de la
structure lors du séisme ;

4. Application des charges de gravité comme conditions initiales de I’analyse Pushover,
qui doivent étre maintenues constantes durant I’analyse ;

5. Application des charges latérales représentant le sé¢isme, que I’on fait croitre de fagon

monotone jusqu’a I’état limite ultime de la structure.

Cette méthode d’analyse statique non-linéaire prend en compte de fagon approchée la

redistribution des efforts internes dans la structure. L’analyse est basée sur I’hypothese que la
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réponse de la structure peut étre reliée a celle d’un systeme équivalent a un seul degré de
liberté. Autrement dit, la réponse est controlée par seulement un mode de vibration, qu’on
suppose constant pendant tout le chargement de facon indépendante du niveau de

déplacement.

4.2.1. DISTRIBUTION VERTICALE DES CHARGES SISMIQUES
HORIZONTALES

Le choix de la distribution verticale des charges sismiques horizontales pour le chargement
incrémental est un des aspects le plus critique de la méthode. En général, la distribution
verticale des forces d’inertie sera dépendante de la sévérité du séisme (déplacements
inélastiques induits) et sera aussi dépendante du temps (pendant le séisme). Si la réponse de la
structure n’est pas trop influencée par les modes propres supérieurs (mode propre non
fondamental) et si la structure présente un unique mode de défaillance (mode de ruine) qui
peut étre identifié avec une distribution verticale des charges horizontales constante, le choix
d’une distribution unique est suffisant. Par contre, I’emploie d’une distribution unique des
charges ne peut pas représenter les variations locales de demande de déplacements ni prévoir
tout mécanisme de ruine locale. Les auteurs conseillent d’employer au moins deux
distributions des charges. On emploie souvent une distribution uniforme proportionnelle au
poids de chaque étage, laquelle augmente la demande sur les étages inférieurs par rapport aux
étages supérieurs : favorise ’effort tranchant devant le moment renversant ; et une autre

distribution provenant des réglementations, par exemple :
F=C,V; C,;=Wh/> W h (4.1)
j=1

ou Cy, est le coefficient de distribution des charges, V est la charge latérale totale, W; est le
poids du niveau j, hj est la hauteur du niveau j (mesurée a partir de la base) et Fi est la charge

latérale du niveau i. la valeur de I’exposant k dépend de la réglementation, par exemple le
code FEMA 450 [F10] emploie :

K= 2 S-I Te>25s (4.2)
1siTe<05s

ou Te est la période fondamentale élastique de la structure. Des valeurs intermédiaires doivent

étre interpolées.
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Reconnaissant les limitations de 1’emploie de la distribution constante des charges, plusieurs
auteurs ont proposé des distributions adaptables pour prendre en compte la variation de la
distribution verticale des forces d’inertie pendant le mouvement sismique [F5] et [B18].
Certaines méthodes proposent des charges proportionnelles aux déplacements latéraux sur
chaque incrément, la distribution des charges étant basée sur des combinaisons modales SRSS
(Square Root of the Sum of the Square) des modes dérivés de la rigidité tangente a chaque
incrément et les charges proportionnelles & la résistance au cisaillement de chaque étage
pendant les pas de charge précédents. Malgré les recherches, il n’existe pas encore une
distribution unique adaptable plus avantageuse pour tous les systemes structuraux. En général,
I’emploie des distributions adaptables est nécessaire pour des batiments de période
fondamentale longue avec des mécanismes de plastification localisés.

Dans des études récentes réalisées par Mwafy et Elnashai [M36], il est montré que la
distribution triangulaire inversée donne une tres bonne estimation des déplacements inter-
étages ainsi que du facteur de comportement R comparée aux distributions uniforme et multi-
modales (figure 4.2).

Dans notre cas, les structures étudiées ont une configuration structurale simple. Cette
configuration est choisie de maniere a éviter I’influence des différents modes de vibration, a
savoir les modes supérieurs de translation ou les modes de torsion. En conséquence, les
structures analysées dans notre étude sont exclusivement influencées par le 1° mode de
vibration (qui est un mode de translation dans notre cas), voir tableaux 3.2, 3.3 et 3.4 du
chapitre 3. Ainsi, la distribution des forces horizontales utilisée dans notre étude est celle
obtenue lors de I’analyse par forces latérales correspondant au 1° mode de translation

élastique de la structure, qui correspond a une distribution triangulaire de forces.

o v

- ] + +é +...
l—

Triangulaire | Uniforme Multi-modale

T 1}
A

Distribution des
Forces sismiques

Figure 4.2 : Distributions verticales typiques des forces sismiques horizontales.
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4.2.2. DEFINITION DU DEPLACEMENT CIBLE DE LA STRUCTURE

On définit un déplacement cible comme référence du déplacement attendu de la structure lors
du séisme, de maniere a associer les résultats de 1’analyse pushover, qui caractérise "1’ offre de
déformation”, a la "demande de déformation” correspondant au déplacement cible. Le point
de contréle du déplacement peut étre pris au centre de gravité de la structure ou a son point le
plus haut. Dans notre analyse, il sera pris comme étant situé au niveau le plus haut du

portique.

4.3. METHODE D’ANALYSE DYNAMIQUE NONLINEAIRE

(ANALYSE DYNAMIQUE INCREMENTALE)

La méthode d’analyse dynamique incrémentale (ADI) a été utilisée dés 1977; mais
récemment elle est devenue plus populaire, et ce a cause du développement des logiciels de
calcul puissants et rapides. Vamvatsikos et Cornell [V1] ont montré les avantages d'utiliser
I’ADI en changeant le niveau d'intensité d'un enregistrement spécifique d’un mouvement de
sol. La méthode ADI consiste a soumettre un modéle de structure a un ou plusieurs
accélérogrammes enregistrés et/ou simulés. Chaque accélérogramme est mis a 1’échelle a des
niveaux multiples d’intensité sismique, ce qui produira une ou plusieurs courbes d’effort
tranchant a la base-déplacement en téte (Cfr. Paragraphe 2.2.1, figure 2.1 du chapitre 2).
L’analyse dynamique incrémentale, appelée aussi analyse pushover dynamique, est une
analyse temporelle non-linéaire qui peut étre utilisée pour estimer la capacité structurale des
structures sous un chargement sismique. Elle fournit une image continue de la réponse du
systeme, allant de la phase de la réponse élastique jusqu’a 1’écroulement du systéme en
passant par la phase de la réponse inélastique de ce dernier. Plusieurs analyses temporelles
non-linéaires sont entreprises et les réponses de ces analyses sont relevées dans un graphique.
Les résultats de ces graphiques, appelés courbes ADI ou courbes de capacité dynamiques,
donnent une indication de la performance structurale du systtme a tous les niveaux de
I’excitation dans une maniére semblable a la courbe d’effort tranchant a la base-déplacement
en téte de I’analyse pushover. Ainsi, la méthode dynamique incrémentale est une solution qui
remplace 1’analyse statique non-linéaire [V1]. L’analyse dynamique incrémentale offre
I’avantage de considérer les propriétés dynamiques de la structure et tient compte ainsi de la
modification de la rigidité et de la période propre de vibration de la structure sous la
sollicitation dynamique.
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Les etapes nécessaires pour realiser les courbes ADI sont :

1. Conduire une analyse temporelle non-linéaire d’une structure pour un accélérogramme
specifique en utilisant 1’intensité la plus basse du facteur multiplicatif de 1’accélération
maximale du sol (PGA : Peak Ground Acceleration) de I’accélérogramme mis a
I’échelle (Cfr. Paragraphe 4.3.1) et obtenir la valeur du déplacement maximum en téte
ainsi que celle de I’effort tranchant maximum a la base. Cela donne un point sur la
courbe ADI ;

2. Augmenter I’intensité du facteur multiplicatif de 1’accélération maximale du sol
(PGA) de I’accélérogramme mis a 1’échelle et répéter ce processus itératif jusqu’a
créer assez de points sur la courbe ADI et obtenir, ainsi, un spectre complet de la
réponse de la structure : les phases de réponses élastique et inélastique ;

3. Stopper I’analyse quand la structure atteint son état limite ultime.

4.3.1. ACCELEROGRAMMES UTILISES DANS LES ANALYSES
DYNAMIQUES INCREMENTALES

Dans le but d’effectuer les analyses dynamiques non-linéaires incrémentales, un ensemble de
7 accélérogrammes enregistrés de par le monde (figures 4.3 a 4.9) a été sélectionné [N2]; ils
satisfont les criteres de I’Eurocode 8 [E7] : la moyenne des valeurs de 1’accélération spectrale
a période nulle n’est pas inférieure a S.ag (S est un paramétre du sol, ag est I'accélération de
calcul au niveau du sol) ; dans le domaine des périodes comprises entre 0.2T1 et 2Ty, ou Ty est
la période fondamentale de la structure dans la direction suivant laquelle 1’accélérogramme va
étre appliqué, aucune valeur du spectre de réponse moyen avec 5% d’amortissement, calculé a
partir des tous les accélérogrammes, ne peut étre inférieure a 90% de la valeur correspondante
du spectre élastique de dimensionnement avec 5% d’amortissement. La moyenne des
réponses devrait étre utilisée si la réponse est obtenue a partir de 7 accélérogrammes au
minimum.

La figure 4.10 montre les spectres élastiques en accélération (Sa) des 7 accélérogrammes
enregistrés, le spectre élastique de dimensionnement du RPA99/Version 2003 et son spectre a
90%. La figure 4.11 montre la valeur moyenne de tous les spectres des accélérogrammes

enregistrés de par le monde.
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Figure 4.3 : Accélérogramme d’El Centro, USA, 1940.
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Figure 4.4 : Accélérogramme de Kocaeli, Turquie, 1999.
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Accélérogramme de Mexcico City-1
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Figure 4.5 : Accélérogramme de Mexcico City-1, Mexcico, 1985.
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Figure 4.6 : Accélérogramme de Mexcico City-2, Mexcico, 1985.
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Figure 4.7 : Accélérogramme d’Ulcinj, Montenegro, 1979.
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Figure 4.8 : Accélérogramme de San Fernando-1, USA, 1971.
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Figure 4.9 : Accélerogramme de San Fernando-2, USA, 1971.
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Figure 4.10 : Spectres élastiques en accélération des accélérogrammes sélectionnés
avec le spectre élastique de dimensionnement du RPA99/Version 2003
et son spectre a 90%.
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Figure 4.11: Valeur moyenne de tous les spectres des accélérogrammes enregistrés.
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Chapite 5: MODELISATION DES STRUCTURES
EN PORTIQUE EN BETON ARME

5.1. INTRODUCTION

Les simulations numériques non-linéaires ont une place importante dans les méthodes
d’analyse des structures de génie civil sous chargement sismique. Pour cela, il parait comme
une nécessité de disposer de modeles permettant des simulations aussi proches que possible
de la réalite, tant pour les éléments structuraux que pour les actions sismiques exercées. Dans
ce chapitre, on effectue la modélisation des portiques dimensionnés au chapitre 3. Cette
modélisation effectuée a 1’aide du logiciel SAP2000/version 14 [S8] tient compte du
comportement non-linéaire des éléments structuraux poutres et poteaux du portique en béton

armé.

5.2. PRESENTATION GENERALE DU LOGICIEL SAP2000

SAP2000 est un programme d’analyse des structures utilisant la méthode des éléments finis. Il
permet d’effectuer des analyses statique et dynamique non-linéaires sur des structures planes
ou tridimensionnelles soumises a des actions statiques verticales et horizontales ainsi qu’a des
actions de type sismique. Les actions sismiques peuvent étre prises en compte par des efforts
horizontaux équivalents ou par des accélérogrammes au niveau du sol. La méthode de
résolution globale est de type pas-a-pas avec la prise en compte du comportement non-linéaire

éventuel, tant matériel que géométrique.

5.2.1. ASPECTS GENERAUX

Les éléments structuraux, poutres et poteaux, de la structure sont modélisés sous la forme
d’éléments finis de type poutre "Frame elements”. Ces éléments sont representés par des
lignes connectés aux nceuds. Chaque nceud posseéde un systeme d’axe local et les nceuds
posseédent chacun 6 degrés de liberté. Dans les analyses réalisées, les structures étudiées sont
des portiques plans, dans ce cas-ci chaque nceud a trois degrés de liberté : translation suivant
la direction X, translation suivant la direction Y et rotation en plan. Des diaphragmes ont été

attribués au plancher de chaque étage "Diaphragm Constraints”. Cette option a pour effet que
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les nceuds des poutres d’un méme étage se déplacent ensemble dans le méme plan, ce qui
justifie I’hypothése d’équi-répartition des efforts dans chaque plan de contreventement.

Tous les nceuds "contraints" sont connectés 1'un a 1’autre par des liens rigides dans le plan
horizontal, mais qui n’affectent pas les déformations dans les autres plans. Dans le modéle
utilisé, les poutres et poteaux sont représentés par des lignes connectés aux nceuds. Ces noeuds
n’ont aucune dimension, ce sont des points. Dans la réalité, les nceuds en béton armé ont une
certaine dimension. Afin que les nceuds soient considérés comme étant rigides sur la longueur

du nceud, des zones rigides aux bouts des poutres et des poteaux ont été définis "Rigid end

Offsets™ (figure 5.1).

Longueur Totale L

Longueur Libre L.

Zone rigide | off Zone rigide J off

\ Poteau

I
|
!
i Poutre
|
|

Figure 5.1 : Attribution des Rigid end Offests aux bouts des éléments poutres et poteaux.

La longueur libre de 1’élément est une longueur réduite par rapport a la longueur totale de

I’élément et vaut :

¢ =L — (loff + Joff) (5.1)

La définition d’un amortissement structurel est basé sur la formulation proposée par Rayleigh
qui consiste a construire une matrice d’amortissement structurel C proportionnelle aux

matrices de masse M et de rigidité K sous la forme suivante :

C=aM + pK ; (a, S des scalaires) (5.2)

Cette formulation de I’amortissement structurel est équivalente a imposer un pourcentage
d’amortissement critique, & = Ci / Cer , aVeC Cor = 2moi a chaque mode i. La matrice C est
donc construite de maniére a pouvoir restituer les valeurs des facteurs d’amortissement

critique ¢ pour des modes significatifs dans le comportement de la structure. Le facteur
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d’amortissement ¢ s’exprime comme la somme d’un terme proportionnel a la pulsation w et
un terme inversement proportionnel a la pulsation, soit :

_a po
§_2w+ 5 (5.3)

La connaissance de deux couples de valeurs, (&, wn) , (&n, wm) suffit pour calculer a et B
( Eq. 5.4). La courbe de la figure 5.2 donne le facteur d’amortissement & en fonction de la
pulsation des modes de la structure. En pratique, il est judicieux de prendre le mode
significatif le plus bas (pulsation wn) et un mode supérieur (pulsation wm) choisi pour que les

valeurs intermediaires de &m ne soient pas trop éloignees de £

@, et
a| 20 o 4
— n m n
{ﬂ}_a)z_wz L i {f (5-4)
n m m

&L{) 4 —, @,

pray

g Amortissement combiné :

£ | E=0/20 + Po/2

Q

7]

2

t

£ én \ %

g ém Amortissement proportionnel
o] \ alaraideur: a=0;&=Pw/2
—

3 Amortissement proportionnel
® | alamasse: f=0;&=0/20
(1] e

L >

Om ®n

Pulsation, ®

Figure 5.2 : Evolution du facteur d amortissement en fonction de la pulsation [M21].

Les effets du deuxiéme ordre géometrique (effets P-A) peuvent étre pris en considération
lorsque cela est nécessaire. Dans ce cas, une matrice de rigidité géométrique vient compléter
la matrice de rigidité d’un élément.

Dans le cas des analyses dynamiques non-linéaires, 1’aspect non-linéaire des équations est

résolu par le schéma d’intégration pas-a-pas de Newmark.

5.3. MODELISATION NONLINEAIRE DES ELEMENTS
STRUCTURAUX POUTRES ET POTEAUX

Les poutres et poteaux du portique en béton armé sont caractérisés par des lois de
comportement non linéaires en flexion; le comportement en cisaillement est supposé

linéaire : pas de plastification par cisaillement. Les poutres et poteaux sont modélisés par des
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éléments poutres élastiques avec des rotules plastiques concentrées a chacune de leurs
extrémités. Les déformations inélastiques sont donc concentrées aux deux extrémités.

Le diagramme Moment — Rotation associé a la plastification par flexion pour les poutres et
poteaux est présenté a la figure 5.3 [A23].

Moment, M A

Mp
P

A
Y.

[

6y Oy Rotation, &

Figure 5.3 : Diagramme Moment — Rotation associé a la plastification par flexion pour les
poutres et poteaux [A23].

Les parameétres présentés a la figure 5.3 sont définis comme suit :

- @y et B, sont respectivement les rotations limites élastique et ultime de la section de
béton armé ;

- 6 est larotation plastique de la section de béton armé ;

- My et M, sont respectivement les moments élastique limite et plastique de la section

de béton armé.

Ces paramétres sont calculés selon les prescriptions de I’ATC 40 [A22], sur la base de la loi
Moment — Courbure établie a 1’aide du module S.D. (Section Design) du logiciel
SAP2000/version 14. Les lois de comportement non linéaire des matériaux béton et acier
utilisées sont les modéles de Mander [M15] pour le béton confiné et non confiné et de Park
[P2] pour I’acier (Cfr. au paragraphe 5.4 du présent chapitre).
Une fois les courbures élastique, @y, , et ultime, @, sont obtenues, les rotations élastique
limite (6y) et ultime (6y) de la section en béton armé sont calculées comme suit :
- Larotation élastique limite, 6y , est calculée sur la base d’une hypothése utilisée par
Saidi et Sozen [S4] et Park et Paulay [P2]. Dans cette hypothese, le moment est
suppos¢ avoir une variation linéaire le long de I’élément avec un point d’inflexion a

la mi-longueur de ce dernier. 6y est donnée par la relation suivante [P2, S4]:

O =ad,.L16 (5.5)
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avec :
L : Longueur de I’¢1ément poutre ou poteau.
@y : Courbure élastique limite correspondant au début de plastification des aciers.

- Larotation ultime, 0y , est calculée en utilisant 1I’équation suivante :

Ou = 6y + 6y (figure 5.3) (5.6)
avec :
Oy : Rotation plastique, calculée en utilisant 1’équation proposée par

I’ATC40 [A22] et comme illustré a la figure 5.4 [P7] :
9p = (@u - @y) Lp (57)

ou @y : Courbure élastique limite ;
@, : Courbure ultime ;
Ly : Longueur de la rotule plastique.
La courbure ultime, @y, correspond a la ruine de la section en béton armé, soit par traction

des aciers tendus ou par écrasement du béton comprimé.

Mp Mp
@0 (—————)
T T T

© WL |

distribution Dy
réelle
(c) ¢V|ZPMV |<E;|
Dy

) L I

Figure 5.4 : Distributions réelle et idéalisée des courbures dans le domaine
inélastique, pour une poutre soumise a l’action sismique [P7].
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La longueur de la rotule plastique adoptée dans cette étude, est celle proposée par
I’ATC40 [A22] :

ou h: Hauteur de la section de 1I’élément poutre ou poteau.

Notons que pour chaque poteau, la loi Moment — Courbure est établie en considérant un effort
normal de compression constant, lequel est pris égal a la somme des charges permanentes (G)
plus 20% des charges d’exploitation (Q): G+0.2Q selon le RPA 99/Version 2003 [R6].

Afin de représenter le comportement cyclique non linéaire des éléments structuraux poutres et
poteaux de la structure en portique sous sollicitations sismiques, nous utilisons un modéle
hystérétique : le modele de Takeda [T2]. Ce modele a un degré de liberté convient
particulierement a la modélisation du béton armé. Il a été proposé par Takeda et a depuis été
adopté par de nombreux auteurs.

La loi hystérétique de la relation moment-rotation du modéle de Takeda implémentée dans le
logiciel SAP2000/version 14 est montrée a la figure 5.5.

|
Moment, M ;7
L4 ,’
o" J" ”
J’ ! ¢
A ,,
o l’, )
’l ,.l ’,,
- 4 —at
’l ‘.’a ".a--
: - - .
7 z,’ L Rotation, @
ﬂ "p 3 _k/.
f’ "':o-""
s -

Figure 5.5 : Loi M-8 hystérétique du modéle Takeda [T2].
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5.4. MODELES DE LOIS DE COMPORTEMENT
5.4.1. INTRODUCTION

Toute étude d’un probléme structural nécessite la connaissance d’au moins deux éléments :
- la géométrie de la structure ;
- les matériaux constitutifs.
Le comportement de chaque matériau est défini dans la littérature par différentes lois
mathématiques.
Les structures en portique étudiées dans cette thése sont toutes réalisées en béton armé. Ce

matériau composite est constitué de deux éléments aux caractéristiques différentes :

- le béton, travaillant principalement en compression. Ses performances en traction
sont tres faibles et souvent considérées comme nulles. En compression, le béton peut
se trouver sous «deux états de contraintes différents» :

e le premier nommé « non confiné » (matériau ne se trouvant pas a I’intérieur
du volume sujet a I’emprise des armatures transversales et longitudinales,
figure 5.6 (B) ), correspondant a un état uniaxial ;

e le second, nommé « confiné » (matériau se trouvant dans le volume
d’emprise des armatures, figure 5.6 (O)), correspondant a un état d’étreinte
triaxiale.

- lacier, travaillant aussi bien en traction qu’en compression en fonction des

sollicitations, représenté sur la figure 5.6 @);

S
IR

Figure 5.6 : Disposition des différents matériaux dans un élément de section carrée.

Nous detaillerons ci-aprées les lois de comportement utilisées dans cette étude pour ces deux

matériaux.
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5.4.2. LOI DE COMPORTEMENT SIMULANT LE MATERIAU
BETON EN COMPRESSION

5.4.2.1. Introduction

Matériau a base cimentaire, le béton résulte du durcissement d’un mélange de gravier, de
sable, de ciment, d’eau, d’adjuvants,...

Les parties réactives du mélange forment avec I’addition d’eau une pate qui lie les divers
granulats en durcissant. L’obtention de résistances ¢levées a la compression n’est possible
qu’en apportant un soin particulier a la composition du mélange (sélection des matériaux,
rapport E/C, fractions granulométriques,...).

La résistance a la compression du béton est déterminée soit sur des éprouvettes cubiques de
16mm d’arréte, soit sur des éprouvettes cylindriques de 160mm de diametre par 320mm de
hauteur. Pour ce type d’éprouvette, les deux faces d’extrémité, planes et paralléles, doivent
étre rectifiées et perpendiculaires a 1’axe du corps du cylindre. Une mauvaise préparation de
I’éprouvette influence la valeur de la résistance a la compression que 1’on cherche,
particulierement pour les hautes résistances.

Beaucoup de chercheurs se sont intéressés a définir des lois de comportement pour le béton.
Nous présentons ci-dessous le modele de Mander [M15] pour le béton non confiné et confiné

utilisé dans cette thése.

5.4.2.2. Loi de comportement de Mander pour le béton non confiné

Le diagramme contrainte-déformation du béton non confiné utilisé dans notre étude est le
diagramme de calcul proposé par Mander [M15], il est constitué d’une portion courbée et
d’une portion linéaire (figure 5.7).

A

fe T

Portion courbée

Contrainte, f

Portion linéaire

I ' "
Ec ZSC Eu

Déformation, ¢

Figure 5.7 : Diagramme contrainte- déformation du béton non confiné [M15].
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Pour le diagramme contrainte-déformation du béton non confiné ol &, < 2¢,, I’équation
suivante decrit la portion courbée du diagramme :
foxr
f=——=t—1o (5.9)
r—1+x

f : Contrainte & la compression du béton.
¢, . Déformation de compression du béton.

f_ : Résistance a la compression du béton.

: Déformation de compression du béton correspondant a f, .

Pour le diagramme contrainte-déformation du béton non confiné ol 2¢, <g, <¢g,, I’équation

suivante décrit la portion linéaire du diagramme :

‘ 2f.r £, —&,
r-1+2" | g, -2,

&,. Capacité de déformation ultime de compression du béton.

Ou:

Les variables x et r sont données par les équations suivantes :

&
X=—

Ou  Ec: Module d’¢élasticité du béton initial.

(5.10)

(5.11)

(5.12)

5.4.2.3. Loi de comportement de Mander pour le béton confiné

La difficulté principale pour la détermination de la relation contrainte-déformation d’un béton

confiné est la détermination de la résistance a la compression de confinement du béton,f(;C.

Cette information est obtenue de maniere diverse. Richard [R7], en 1928 déja, propose une

formulation dont certains parameétres sont ajustés expérimentalement. Travaillant sur la base

des travaux antérieurs, Mander [M15] établit une méthode pour déterminerf;.. Nous

présentons dans ce qui suit le modele de Mander pour le béton confine.
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L "éguation de base sous la compression Monotone :

Elle représente une approche contrainte-déformation unifiée pour un béton confiné avec un
ferraillage transversale de forme rectangulaire comme proposé par Mander. En se basant sur
I’équation suggérée par Popovics [P10], le modele contrainte-déformation proposé par
Mander pour un béton confiné et non confiné sous un chargement monotone est illustré a la

figure 5.8.

A
o Beton confine Rupture de ’armature

N i transversale
c ’
2 fcc .Jls /
7 /
g I —e
Q.
S
o
o
(5]
© .
] / H
£ , / /., o
g f 1 - Beton non confiné
- co 1 d
c 72 .
S .
O ) i

7 Assumé pour le béton
: d’enrobage
N Eeec |
./ Sec
7 \Ec
0 €co 280 Esp €cc €cu

Déformation de compression, &c

Figure 5.8 : Diagramme contrainte-déformation [M15].

La contrainte de compression longitudinale dans le béton, fc , pour un taux de déformation

quasi-statique et un chargement monotone est donnée en fonction de la déformation de

compression, &, selon la formule suivante :

‘¢ f_xr

== 5.13
©or-1+x 6-13)

ou f.: Résistance a la compression du béton confiné.
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La variable x est donnée comme suit :

x="Ye (5.14)

800

ou ¢, . Déformation de compression longitudinale du béton.

La déformation correspondant a la contrainte maximale du béton, f_, est donnée comme

cc!

Eee =&¢ {1+5[%—1ﬂ (5.15)

ol f_ :Résistance du béton non confiné.

suit :

&, . Déformation du béton non confine.
La variable r est donnée par la relation suivante :

r=—= (5.16)

Le module sécant du béton confiné correspondant a la contrainte au pic est donné par la

relation suivante :

£t (5.17)

Pour le diagramme contrainte-déformation du béton non confiné ou &, >2¢,, le

comportement du béton d’enrobage est supposé linéaire atteignant le point de contrainte zéro

pour une déformation (eg,) correspondant a I’éclatement du béton comprimé.

La pression de confinement latérale effective et le coefficient d’efficacité de

confinement

La pression maximale des armatures transversales de confinement n’est effectivement
exercée, dans le plan de la section, que sur une surface délimitée par des arcs paraboliques
reliés entre eux au droit des armatures longitudinales tenues. La contrainte de confinement est
totalement développée due a I’action de courbement. Le méme phénomeéne est observeé entre

les armatures transversales dans le sens longitudinal de la piece (figure 5.9)
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Figure 5.9 : Béton de confinement efficace pour un ferraillage transversal rectangulaire
(Mander [M15]).

En utilisant la relation contrainte-déformation donnée par la formule (5.13) pour la
détermination de la ductilité et la résistance des poteaux, il est supposé que la section du béton
confing, Acc, est celle délimitée par 1’armature transversale. La pression latérale effective de

confinement est donnée par la formule suivante pour Acc > A :

f'=1k (5.18)

e

ou f, : Pression latérale des aciers transversaux supposée uniformément distribuée autour

de la surface du béton confiné.

Le coefficient d’efficacité de confinement est donné comme suit :

A
k =—% 5.19
e QC ( )

ou Ag: Surface du béton confiné efficace.

La section du béton confiné délimitée par 1’armature transversale est donnée par la formule

suivante :
A=A (1-p.) (5.20)

ou p,. : Rapport de la section des armatures longitudinales a la surface du béton confine.

A : Surface du béton confiné prise entre axes de I’armature transversale.
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Confinement efficace par des cadres rectangulaires

Les sections carrées ou rectangulaires sont les plus intéressantes dans 1’investigation du
confinement a cause de 1’action de courbement, qui est supposée agir selon une forme de
parabole de second degré avec une tangente initiale de 45°. La surface efficace confinée au
niveau des armatures transversales est obtenue par soustraction de la surface de la parabole
qui contient le béton confiné inefficace (figure 5.9).

Par conséquent, la surface totale du béton confiné inefficace au niveau des armatures

transversales pour n bars longitudinales est donnée comme suit :

A :Z% (5.21)

En incorporant I’influence des surfaces ineffectives en élévation (figure 5.9), la surface
efficace du béton confiné a mi-chemin entre les niveaux des armatures transversales est

donnée par la formule suivante :

A =|b.d Z( ) ( 2t; ](1—%] (5.22)

ou w, : I1éme espacement entre deux aciers longitudinaux.

bc et dc : Dimension du béton confiné entre axes des armatures transversales.
s : Espacement des armatures transversales.

Ainsi, de 1’équation (5.19), le coefficient d’efficacité de confinement pour les armatures

transversales rectangulaires est donné par la formule suivante:

" (W.)2 s s
- ,ZBb d, ( ZbJ[l_ch]
K,= 5.23
’ (1_pcc) ( )

Comme une section rectangulaire en béton armé peut avoir différentes quantités d’armatures
transversales de confinement dans les directions x et y, ces quantités sont données par les

relations suivantes :

p =2 (5.24)
sd

c
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A

= 5.25
& (5.25)

Py

ou Ascet Asy : Sections totales des armatures transversales dans les directions x et y,

respectivement (figure 5.9).

Les contraintes latérales de confinement dans le béton dans les deux directions x et y sont

données par les formules suivantes :

_ACe L
flx —a fyh —px fyh (526)
A
fly :j fyh :py fyh (527)

ou fy , - Contrainte limite elastique des armatures transversales.

Les contraintes latérales effectives de confinement dans les directions x et y sont données par

les relations suivantes :

fl)l<:Ke px f (528)

yh

fi =K, p, f (5.29)

yh
La contrainte effective latérale de confinement f;’ des cadres est déterminée comme suit:

fl :E( fIx + fly): Ke Ps fyh (530)

La résistance a la compression du béton confiné

La résistance a la compression du béton confine, f,. , est déduite en fonction de la contrainte
effective latérale de confinement, f;'. La résistance a la compression du béton confiné est
déterminée dans le cas général par 1’utilisation de I'abaque représenté a la figure (5.10) ou par

I’utilisation de la relation suivante :

f =f_ {2.254 /1+ 7?:4 f' —2:—',—1.254} (5.31)

ou f_ :Résistance du béton non confiné.
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Figure 5.10 : Détermination de la résistance de confinement a partir des contraintes

latérales de confinement pour des sections rectangulaires [M15].

5.4.3. LOI DE COMPORETEMENT SIMULANT LE MATERIAU

ACIER

La courbe de la figure 5.11 montre l'allure du comportement de 1’acier soumis a un essai de

traction.

Partie plastique

ol

Partie élastique linéaire

Partie de raffermissement

Point de rupture

Contrainte, f

Déformation, €

Figure 5.11 : Diagramme contrainte-déformation de [’acier en traction.

v
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Ce diagramme se scinde en deux ou trois parties distinctes :

1) la partie élastique linéaire, caractérisée par le module d’élasticité de Young (E) et par
la limite d’écoulement aussi appelée limite d’élasticité (fy) ;

2) la partie plastique quasiment horizontale, située a un niveau de contrainte équivalent a
celui de la limite ¢élastique. Tous les aciers n’ont pas cette particularité ;

3) la partie de raffermissement (d’écrouissage) caractérisée par une augmentation de la
contrainte jusqu’au maximum. Au maximum de la contrainte, on observe I’apparition
de la striction qui s’accompagne d’une diminution de la contrainte jusqu’a 1’obtention
de la rupture.

Nous présentons ci-dessous le modéle de Park [P2] pour I’acier utilisé dans cette étude.

5.4.3.1. Loi de comportement de Park pour I’acier

Le modele de Park [P2] pour I’acier est utilisé dans cette étude. Sa loi de comportement

contrainte — déformation est illustrée a la figure 5.12.

»
»

—h
w
oy

—h
w
<

Contrainte, fs

v

Ey Esh Esu

Déformation, &

Figure 5.12 : Diagramme contrainte- déformation de [’acier pour la loi de Park [P2].

ou gy . Déformation limité élastique de I’acier.
&sh - Déformation de I’acier correspondant au début de 1’écrouissage.
&gy . Déformation ultime de I’acier.
f sy : Contrainte limite élastique de Iacier.

f su : Contrainte ultime de 1’acier.

Es : Module d’élasticité de ’acier.
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Les equations définissant les relations, contrainte-déformation, de la loi de comportement de

I’acier, sont données comme suit :

Pour & < gy

s=Es & (5.32)

Pour &y <& <&

fs = fsy (5.33)

Pour &h <€ <égq

fs=fsy [ (M (€s-&h)+2/60 (&s-€h)+2)+((&s-€h)(60—m)/2(30r+1)3)](5.34)

Avec .
m=[(fa/ fy)(30r+1)2+60r—11/(15r?) (5.35)
I'=Esu - Esh (536)

Cette loi de Park [P2] est utilisée aussi bien pour 1’acier tendu que pour 1’acier comprimé.

5.5. CRITERES DE RUINE

L’¢évaluation du facteur de comportement R est faite ici sur la base des criteres de ruine

définis ci-apres.

Critere de ruine locale : il est défini par la limitation de la valeur de la rotation élasto-
plastique dans un élément structural, poutre ou poteau, a la rotation ultime, 6y de 1’élément

(équation (5.6) du présent chapitre).

Criteres de ruine globale : dans la présente étude, la ruine globale de la structure est
contrdlée par I’un ou plusieurs des critéres de ruine suivants :

a) Limitation du déplacement inter-étages, A, a 3% de la hauteur d’étage (he) dans les
analyses pushover et dynamiques incrémentales effectuées. Cette limite est aussi
spécifiée dans [M36] et [M18], et est proche des limites préconisées par certains
codes réglementaires [E7] et [U3], lesquelles varient entre 2% et 3% de la hauteur

d’étage;
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b) Formation d’un mécanisme plastique a un étage de la structure ou englobant
plusieurs étages, engendrant une instabilité structurale (figure 5.13 [M33]);

c) Instabilité par effet P-A, traduite par le dépassement de la valeur limite du coefficient
de stabilité, 0p.a, prise égale a 0.2, c'est-a-dire si Op-a est supérieure a 0.2, selon le
RPA 99/Version 2003. 8p-a est donnée par la formule suivante [R6] :

Op-a, k = Pk. Ak / Vi.he k (5.37)

avec P est le poids total de la structure et des charges d’exploitation associées au
dessus du niveau "k" y compris celui-ci; Ak le déplacement relatif du niveau "k" par
rapport au niveau "k-1"; Vi I’effort tranchant d’étage au niveau "k"; he, k la hauteur
d’étage "k".

1 A e A

® : Rotule plastique.

Figure 5.13 : Quatre cas d’instabilité structurale [M33].
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Chapitre 6 : PRESENTATION ET DISCUSSION
DES RESULTATS DE L’ETUDE

6.1. INTRODUCTION

Dans ce chapitre, on présente et on discute les resultats des analyses pushover et dynamique
incrémentale effectuées sur les trois portiques étudiés, R+2 (3 niveaux), R+5 (6 niveaux) et
R+8 (9 niveaux), présentés et dimensionnés au chapitre 3.

Les résultats de 1’étude sont présentés comme suit :

- On présente d’abord les résultats des analyses pushover relatifs aux parameétres
suivants :

e Laductilité globale, u, des trois portiques étudiés, qui est utilisée pour le calcul
du facteur de ductilité, Ry, selon les quatre méthodes citées en paragraphe
2.2.1.1 du chapitre 2;

e Le facteur de sur-résistance, Q, des trois portiques étudiés, qui est calculé selon
la formulation citée en paragraphe 2.2.2 du chapitre 2 ;

e Le facteur de comportement, R, des trois portiques étudiés, qui est le produit
des deux facteurs précités, c’est-a-dire du facteur de ductilité, Ry, et du facteur
de sur-résistance, Q, (équation 2.4 du chapitre 2).

Les parametres de ductilité globale et du facteur de sur-résistance, susmentionnés,

sont extraits des courbes de capacité obtenues a partir des analyses puhover et

dynamique incrémentale, qui sont présentées aux paragraphes 6.2.1 et 6.3.1,

respectivement.

- On présente, ensuite, les résultats des analyses dynamiques incrémentales. Ces
derniers sont accompagnés des résultats des analyses pushover, c’est-a-dire les
résultats des deux méthodes d’analyse sont donnés dans un méme graphique, et ce
dans le but d’effectuer une analyse comparative des résultats des différents paramétres
cités ci-haut, a savoir : la ductilité globale, p, le facteur de sur-résistance, Q, et le

facteur de comportement, R.
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On précise que le facteur de comportement des trois portiques étudiés est évalue sur la base de
critéres de ruine préalablement définis (Cfr. Paragraphe 5.5 du chapitre 5). Dans ces criteres
de ruine, le critére de formation d’un mécanisme plastique a un étage de la structure ou
englobant plusieurs étages, est I’un des critéres de ruine les plus importants de 1’étude. Pour
cela, on presente aux paragraphes 6.2.2 et 6.3.2 les mécanismes de ruine des trois portiques

étudiés dans le cas des analyses pushover et dynamiques incrémentales.

6.2. RESULTATS DES ANALYSES PUSHOVER

On montre d’abord les courbes de capacité¢ des trois portiques étudiés, R+2, R+5 et R+8,
obtenues par les analyses pushover, donnant, chacune, 1’effort tranchant a la base du portique
en fonction de son déplacement latéral en téte. Ensuite, on présente et on analyse leurs
mécanismes de ruine, en se basant sur les criteres de ruine définis au paragraphe 5.5 du
chapitre 5. Enfin, on procede a une analyse comparative des résultats obtenus, relatifs aux

parametres étudiés : la ductilité globale, la sur-résistance et le facteur de comportement.
6.2.1. COURBES DE CAPACITE DES PORTIQUES ETUDIES

Les figures 6.1, 6.2 et 6.3 montrent les courbes de capacité des portiques R+2, R+5 et R+8
ainsi que leurs indices de stabilit¢é maximum, Op-a, max, associés a la valeur limite du
déplacement inter-étages A = 3% de la hauteur d’étage, he , considéré, ici, comme 1’un des
criteres de ruine a retenir en situation de ruine globale. On remarque que la valeur de I’indice
de stabilit¢ maximum, 6p.a, max, €st d’autant plus grande que 1’élancement du portique est
important. Ainsi, les valeurs calculées de cet indice de stabilité sont égales a 0.124, 0.17 et
0.193, respectivement pour les portiques R+2, R+5 et R+8. On remarque aussi que ces valeurs
ne dépassent pas la valeur limite spécifiée pour ce paramétre, qui est de 0.2 selon le
RPA 99/version 2003 [R6]. Ceci indique que le critére de ruine par instabilité sous 1’effet P-A
(effets du 2°™ ordre) ne controle pas la ruine des trois portiques étudiés ici. Pour mieux
apprécier le type de ruine affectant ces trois portiques, on donne au paragraphe 6.2.2 ci-apres
le mécanisme de ruine et la distribution des rotules plastiques associés a la ruine de chaque

portique.
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Effort tranchant a la base, V ( kN)

Effort tranchant a la base, V ( kN)
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Figure 6.1 : Courbe de capacité du portique R+2.
Portique R+5
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Figure 6.2 : Courbe de capacité du portique R+5.
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Figure 6.3 : Courbe de capacité du portique R+8.

6.2.2. MECANISMES DE RUINE ET DISTRIBUTION DES ROTULES
PLASTIQUES A LA RUINE

La figure 6.4 montre les mécanismes de ruine des trois portiques ainsi que les rotules
plastiques qui se forment & la ruine. Les modes de ruine observés pour les trois portiques
¢tudiés ne sont pas identiques et ne se produisent pas nécessairement par 1’atteinte d’un seul et
unique critére de ruine. Des ruines par 1’atteinte simultanée de deux critéres de ruine sont
observées. En effet, pour les portiques R+2 et R+8, la ruine se produit par une combinaison
simultanée des deux critéres de ruine globale, qui sont: I’atteinte de la valeur limite du
déplacement inter-étages, A = 3% he, et la formation d’un mécanisme plastique englobant le
rez-de-chaussée et le premier étage pour le portique a R+2 ; le rez-de-chaussée et les 7 étages
au-dessus pour le portique R+8. Par contre, la ruine du portique R+5 se produit par I’atteinte
d’un seul critére de ruine globale, qui est ’instabilité structurale basée sur la formation d’un

mécanisme plastique d’étage englobant le rez-de-chaussée et les 4 étages au-dessus.
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6.5

Portique R+2

Mécanisme de Ruine

Mécanisme plastique englobant le
rez-de-chaussée et le premier étage.

|
ol
)

Déplacement Inter-étages a la ruine,
Amax

Mécanisme de Ruine

Portique R+5

Mécanisme plastique englobant le rez-
de-chaussée et les 4 étages au-dessus.

Déplacement Inter-étages a la ruine,
Amax

2.8% he

Mécanisme de Ruine

Portique R+8

Mécanisme plastique englobant le rez-
de-chaussée et les 7 étages au-dessus.

Déplacement Inter-étages a la ruine,
Amax

Figure 6.4 : Mécanismes de ruine et distribution des rotules plastiques a la ruine des
trois portiques étudiés dans le cas de /’analyse pushover.
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6.2.3. ANALYSE COMPARATIVE DES RESULTATS OBTENUS DES
PORTIQUES ETUDIES

Dans ce paragraphe, on effectue une comparaison des résultats des différents paramétres
obtenus par les analyses pushover effectuées pour les trois portiques étudiés, portiques R+2,
R+5 et R+8. Outre les parametres de ductilité globale et de sur-résistance, le facteur de
comportement, R, constitue le parameétre essentiel de comparaison. On précise que ces
différentes comparaisons s’effectueront en considérant les portiques dans leurs états limites
ultimes correspondant a leurs états de ruine respectifs, voir paragraphe 6.2.2 du présent

chapitre.

6.2.3.1. Ductilités globales, , des portiques étudiés

La ductilité globale des 3 portiques étudiés est présentée a la figure 6.5. Cette figure montre
que la ductilité globale, y, diminue substantiellement en passant du portique R+2 au portique
R+8. En effet, la valeur de la ductilité globale du portique R+2 est égale a 3.72, alors que celle
du portique R+5 est de 3.07, soit une reduction de 17.47% ; et pour le portique R+8, elle est
de 2.8, soit une réduction de 24.73%. La ductilit¢ globale du portique diminue avec
I’augmentation du nombre de niveaux. Cette réduction est due vraisemblablement a
I’influence des contraintes normales dans les poteaux. En effet, ’augmentation des contraintes
normales dans les poteaux, particulierement, ceux a la base du portique, fait diminuer leurs
moments résistants et donc leurs ductilités locales en rotation, ce qui, par conséquent, tend a

réduire la ductilité globale du portique.

3.72

N

3.07
2.8

Ductilité Globale, pu

0 3 6 9 12
Nombre de niveaux

Figure 6.5 : Ductilités globales des trois portiques étudiés.
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6.2.3.2. Facteurs de sur-résistance, Q, des portiques étudiés

Les facteurs de sur-résistance des 3 portiques étudiés sont donnés a la figure 6.6. Cette figure
montre que la sur-résistance du portique R+2 est relativement élevée par rapport a celles des
portiques R+5 et R+8. En effet, la valeur du facteur de sur-résistance du portique R+2 est
égale a 1.72, alors que celle des portiques R+5 et R+.8 reste pratiguement constante et

présente une valeur moyenne de 1.52, soit une réduction d’environ 11.62%.

w
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Figure 6.6 : Facteurs de sur-résistance des trois portiques étudiés.

6.2.3.3. Facteur de comportement, R, des portiques étudiés

Le facteur de comportement, R, des trois portiques étudiés est estimé en considérant ces
derniers dans leurs états limites ultimes correspondant a leurs états de ruine respectifs. Le
tableau 6.1 donne les valeurs du facteur R des trois portiques, en tenant compte du facteur de
ductilité, Ry, calculé selon les quatre méthodes citées en paragraphe 2.2.1.1 du chapitre 2,
ainsi que du facteur de sur-résistance, Q.

La variation du facteur de comportement R, en considérant ses valeurs moyennes données au
tableau 6.1 en fonction du nombre de niveaux du portique, est présentée a la figure 6.7.

On observe que la valeur du facteur de comportement, R, diminue avec I’augmentation du
nombre de niveaux. Une diminution similaire de la valeur du facteur de comportement due a
I’augmentation du nombre de niveaux est aussi rapportée par [M8].

Ceci montre que la valeur du facteur de comportement dépend entre autres de 1’élancement de

la structure, parametre non pris en compte dans les codes parasismiques.
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Facteur de valeur Valeur de R
Porti Valeur du facteur de ductilité, sur- Facteur de donnée par le | Différence
ortique R . - Moyenne
W selon: résistance | comportement de R code RPA en (%)
Q R=R,.Q 2003
Newmark (éq. (2.7)) : 253 4.35
Krawinkler (éq. (2.9)) :  3.18 5.47
R+2 1.72 4.93 5 -1.40%
Fajfar (éqg. (2.11)) : 3.26 5.6
Priestley (éq. (2.13)) :  2.51 4.31
Newmark (éq. (2.6)) : 3.07 4.6
Krawinkler (ég. (2.9)) : 3.1 4.65
R+5 15 4.61 5 -8%
Fajfar (éq. (2.12)) : 3.07 4.6
Priestley (éq. (2.13)) : 3.07 4.6
Newmark (éq. (2.6)) : 2.8 4.31
i & . 2.87 4.42
Reg | Krawinkler (ég. (2.9)) 1.54 433 5 -13.50%
Fajfar (éq. (2.12)) : 2.8 4.31
Priestley (éq. (2.13)) : 2.8 4.31

Tableau 6.1 : Valeurs des facteurs de réduction Ry, et Q et du facteur de comportement R.

Figure 6.7 :

=
[ee] © o
1 1 )

Facteur de comportement, R

Facteur de comportement selon le RPA 99/ version 2003:
Rrpa =5

Nombre de niveaux

6

12

Influence du nombre de niveaux sur la valeur du facteur de comportement R.
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Il est trés utile d’effectuer une comparaison entre les valeurs de R évaluées dans cette these et
celle préconisée par le code RPA 99/version 2003 [R6].

Le code RPA 99 / version 2003 préconise une valeur de R égale a 5, valeur considérée ici
pour le dimensionnement des portiques étudiées. Comme le montre le tableau 6.1, la valeur de
R pour le portique R+2, correspond pratiqguement a celle préconisée par le code avec une
réduction de seulement 1.4%. En revanche, pour les portiques R+5 et R+8, leurs valeurs de R
sont inférieures a la valeur du code et les réductions constatées sont nettement supérieures par
rapport a celle observée dans le cas du portique R+2. En effet, pour les portiques R+5 et R+8,

ces réductions sont de 8% et 13.5%, respectivement (voir tableau 6.1).

6.3. RESULTATS DES ANALYSES DYNAMIQUES
INCREMENTALES

Dans ce paragraphe, on effectue une analyse comparative des résultats des différents
paramétres obtenus lors des analyses pushover avec ceux obtenus en utilisant 1’analyse
dynamique incrémentale.

Cette comparaison porte essentiellement sur les parametres suivants : la ductilité globale, p,
par laquelle le facteur de ductilité, Ry, est calculé, le facteur de sur-résistance, Q, et le facteur
de comportement, R. Rappelons que les paramétres de ductilité globale et de sur-résistance
sont extraits des courbes de capacité statique (courbe pushover) et dynamique incrémentale
(Cfr. Paragraphes 4.2 et 4.3 du chapitre 4). Notons que dans le cas des analyses dynamiques
incrémentales et comme suggéré par I'Eurocode 8, les valeurs moyennes de ductilité globale
et du facteur de sur-résistance sont utilisées pour 1’évaluation du facteur du comportement
(Cfr. Paragraphe 4.3.1 du chapitre 4).

Comme dans le cas des analyses pushover, on montre d’abord les courbes de capacité des
trois portiques étudiés, R+2, R+5 et R+8, obtenues par les analyses dynamiques
incrémentales. Ces courbes sont données dans un méme graphique avec la courbe pushover, et
ce pour chaque portique considéré. Ensuite, on présente et on analyse leurs mécanismes de
ruine, en se basant sur les criteres de ruine définis au paragraphe 5.5 du chapitre 5. Enfin, on
procede & une analyse comparative des résultats obtenus avec les deux méthodes d’analyse,

comme mentionné ci-haut.
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6.3.1. COURBES PUSHOVER ET DYNAMIQUE INCREMENTALE
DES PORTIQUES ETUDIES

Les courbes pushover et dynamiques incrémentales des trois portiques étudiés, R+2, R+5 et
R+8, sont présentées aux figures 6.8, 6.9 et 6.10, respectivement. Ces figures montrent aussi
le déplacement inter-étages maximum, Amax, et I’indice de stabilité maximum correspondant,

Op-, max, €n relation avec 1’état limite ultime observé dans chaque portique considéré.

Dans le cas des analyses pushover, on peut remarquer que les valeurs maximales du
déplacement inter-étages, Amax, des portiques R+2 et R+8 sont égales a la valeur limite du
déplacement inter-étages A = 3% de la hauteur d’étage, he , considéré, ici, comme 1’un des
critéres de ruine a retenir en situation de ruine globale (figures 6.8 et 6.10). Pour le portique
R+5, bien que la valeur maximale du déplacement inter-étages soit en dessous de la valeur
limite, sa valeur reste tout de méme proche de cette derniére (Amax = 2.8% he = 3% he, figure
6.9).

Dans le cas des analyses dynamiques incrémentales, on peut observer que les valeurs
maximales du déplacement inter-étages, Amax, des trois portiques étudiés sont bien en dessous
de la valeur limite (A = 3% he), et ce spécialement pour le portique R+2, pour lequel sa valeur

maximale est de seulement 1.76% de la hauteur d’étage, he (figure 6.8).

En outre, les valeurs observées de I’indice de stabilité (6p-a) correspondant au déplacement
inter-étages maximum pour le quel les portiques sont considérés dans leur état de ruine sont
en dessous de la valeur limite adoptée dans cette étude (0p-» = 0.2), et cela dans le cas des
deux méthodes d’analyse et pour les trois portiques étudiés. Cependant, les valeurs de cet
indice de stabilité obtenues par les analyses pushover sont supérieures a celles obtenues par
les analyses dynamiques incrémentales. Aussi, comme dans le cas des analyses pushover, la
méme tendance est observée dans le cas des analyses dynamiques incrémentales : la valeur de
I’indice de stabilité maximum, Op-a, max, €st d’autant plus grande que 1’élancement du portique

est important ; ce qui démontre la sensibilité du portique élancé (R+8) aux effets P-A.
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Figure 6.8 : Courbes pushover et dynamique incrémentale du portique R+2.
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Figure 6.9 : Courbes pushover et dynamique incrémentale du portique R+5.
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Figure 6.10 : Courbes pushover et dynamique incrémentale du portique R+8.

A la lumiére des observations mentionnées ci-haut, il est clair que dans le cas des analyses
pushover le critére de déplacement inter-étages est pratiquement le parameétre controlant la
ruine globale des portiques étudiés en combinaison avec un autre critere de ruine, qui est celui
de la formation d’un mécanisme plastique a un étage de la structure ou englobant plusieurs
étages, engendrant une instabilité structurale (Cfr. Paragraphes 6.2.1 et 6.2.2 du présent
chapitre). Comme effectuer au paragraphe 6.2.3.3 du présent chapitre, ces deux criteres de
ruine sont utilisés pour 1’évaluation du facteur de comportement des trois portiques considérés

dans cette étude (Voir tableau 6.1).

Par contre, dans le cas des analyses dynamiques incrémentales, le critére de déplacement
inter-étages n’est pas le paramétre qui contrle la ruine globale des portiques étudiés ; et
comme tendance générale, la ruine des portiques se produit plus tét que dans le cas des
analyses pushover (figures 6.8, 6.9 et 6.10). Pour mieux apprécier le type de ruine affectant
les trois portiques, on donne au paragraphe 6.3.2 ci-aprés le mécanisme de ruine et la

distribution des rotules plastiques associés a la ruine de chaque portique étudié.
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6.3.2. MECANISMES DE RUINE ET DISTRIBUTION DES ROTULES
PLASTIQUES A LA RUINE

Les mécanismes de ruine des trois portiques étudiés, R+2, R+5 et R+8, sont présentés aux
figures 6.11, 6.12 et 6.13, respectivement. On peut remarquer que la distribution des rotules
plastiques a la ruine est différente de celle observée dans le cas des analyses pushover
(figure 6.4), et ce pour les trois portiques étudiés et pour la majorité des accélérogrammes
sélectionnés. Cette différence réside dans le fait que I'analyse dynamique incrémentale donne
plus de rotules plastiques dans les poteaux. Ce qui favorise, par conséquent, 1’apparition d’un

mécanisme plastique englobant un ou plusieurs étages.

Les valeurs maximales du deplacement inter-étages, Amax, associées a la ruine de chaque
portique et pour chaque accélérogramme utilisé sont également données aux figures 6.11, 6.12
et 6.13. On peut observer que dans le cas du portique R+5, deux valeurs du déplacement inter-
étages sont proches de la valeur limite (A = 3% he), lesquelles valeurs sont de 2.94% he et
2.87% he correspondant aux accélérogrammes de Mexico City-1 et Mexico City-2,
respectivement (figure 6.12) ; aussi, dans le cas du portique R+8, trois valeurs du déplacement
inter-étages sont égales a la valeur limite (A = 3% he) correspondant aux accélérogrammes de
Mexico city-1 et Mexico city-2 et de San Fernando-1 (figure 6.13). Bien que ces valeurs
correspondent pratiquement au critéere de ruine de déplacement inter-étages, il n’est pas
considéré, ici, dans le cas des analyses dynamiques incrémentales, comme critére contrélant
la ruine globale des portiques étudiés, et ce a cause de la prise en compte de la valeur
moyenne de ce paramétre (Cfr. Paragraphe 4.3.1 du chapitre 4).

Par ailleurs, dans le cas du portique R+2, considéré ici comme le portique de faible
élancement, le mécanisme de plastification des poteaux est observé a des valeurs faibles du

déplacement inter-étages (figure 6.11).

Au vu des observations effectuées sur les trois figures précitées, il est clair que le critére de
formation d’un mécanisme plastique a un étage de la structure ou englobant plusieurs étages,
engendrant une instabilité structurale est le paramétre contrdlant la ruine globale des portiques
étudiés, lequel critere est utilisés pour 1’évaluation du facteur de comportement, R, dans les

analyses dynamiques incrémentales.
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En ce qui concerne le critere de ruine locale, qui consiste en la limitation de la valeur de la
rotation élasto-plastique dans un élément structural, poutre ou poteau, a la rotation ultime, 6,
de I’élément, il n’a pas été observé méme pour des valeurs du déplacement inter-étages
¢levées (Amax > 3% he), et ce dans le cas des deux méthodes d’analyses.

Une fois que le critére de ruine définissant 1’état limite ultime des trois portiques étudiés est
trouvé, nous présentons dans les paragraphes 6.3.3, 6.3.4 et 6.3.5 les valeurs évaluées de la
ductilité globale, p, par laquelle le facteur de ductilité, Ry, est calculé, le facteur de sur-
résistance, €2, et le facteur du comportement, R, respectivement.

Une comparaison de ces parameétres avec ceux obtenus par les analyses pushover sera aussi

effectuée, et ce comme mentionné au paragraphe 6.3 du présent chapitre.
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Figure 6.11 : Mécanismes de ruine et distribution des rotules plastiques a la ruine du
portique R+2 dans le cas de ’analyse dynamique incrémentale.
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Figure 6.12 : Mécanismes de ruine et distribution des rotules plastiques a la ruine du
portique R+5 dans le cas de ’analyse dynamique incrémentale.
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Figure 6.13 : Mécanismes de ruine et distribution des rotules plastiques a la ruine du
portique R+8 dans le cas de l’analyse dynamique incrémentale.
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6.3.3. DUCTILITE GLOBALE, p, DES PORTIQUES ETUDIES

Les valeurs des ductilités globales des trois portiques étudiés obtenues par les analyses
pushover et dynamiques incrémentales sont données a la figure 6.14. On peut remarquer que
les valeurs de la ductilité globale obtenues par analyse pushover sont supérieures a celles
obtenues par analyse dynamique incrémentale. Ceci est di au fait que la ruine des portiques
est observée plus t6t dans le cas des analyses dynamiques incrémentales, et ce spécialement
pour le portique R+2 ou la ruine s’est produite pour un déplacement inter-étages, Amax, de
seulement 1.76%h. ( Cfr. Paragraphe 6.3.1 du présent chapitre) ; des lors que la ductilité
globale, p, de la structure est directement liée au déplacement ultime en téte (du)
correspondant a son état limite de ruine (4 = duy / dy ), la valeur de la ductilité globale sera
automatiquement faible.
On peut aussi observer que la ductilité globale du portique, W, diminue avec 1’augmentation
du nombre de niveaux dans le cas des analyses pushover, alors que dans le cas des analyses
dynamiques incrémentales, la tendance observée n’est pas la méme : la ductilité globale du
portique, W, augmente avec 1’augmentation du nombre de niveaux

6 -
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Figure 6.14 : Ductilités globales des trois portiques étudiés.

6.3.4. FACTEUR DE SUR-RESISTANCE, Q, DES PORTIQUES
ETUDIES

Les facteurs de sur-résistance des trois portiques étudiés obtenus par les analyses pushover et
dynamiques incrémentales sont donnés a la figure 6.15. Cette figure montre que les facteurs

de sur-résistance obtenus par analyse dynamique incrémentale sont supérieurs a ceux obtenus
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par analyse pushover. Ceci est di principalement a la sensibilité des portiques aux effets des
modes supérieurs de translation, spécialement dans le cas du portique élancé, en 1’occurrence
le portique R+8, qui amplifient ’effort tranchant a la base durant I’analyse dynamique
temporelle. Comme motionné par Mwafy et Elnashai [M36], c’est 1’une des différences entre

les résultats des analyses pushover et dynamique incrémentale.
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Figure 6.15 : Facteur de sur-résistance des trois portiques étudiés.

6.3.5. FACTEUR DE COMPORTEMENT, R, DES PORTIQUES
ETUDIES

Le tableau 6.2 donne les valeurs du facteur de comportement, R, des trois portiques étudies
obtenues par les analyses pushover et dynamique incrémentale, en tenant compte du facteur
de ductilité, Ry, et du facteur de sur-résistance, Q.

La variation du facteur de comportement R, en considérant les valeurs moyennes de ce facteur
données au tableau 6.2 en fonction du nombre de niveaux du portique, est présentée a la
figure 6.16.

On peut observer que la valeur du facteur de comportement, R, diminue avec 1’augmentation
du nombre de niveaux dans le cas des analyses pushover, alors que dans le cas des analyses
dynamiques incrémentales, la tendance observée n’est pas la méme : la valeur du facteur de
comportement, R, augmente avec I’augmentation du nombre de niveaux. Ce résultat montre
que la valeur du facteur de comportement dépend entre autres de 1’élancement de la structure,

parameétre non pris en compte dans les codes parasismiques.
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Facteur de valeur Valeur de R
. Valeur du facteur de ductilité, sur- Facteur de donnée par le | Différence
Portique : Moyenne
Ru selon: résistance | comportement de R code RPA en (%)
Q R=R,.Q 2003
. . 9253 ¥ 4.35
Newmark (éd. (2.7)) I 1 7'gp b 345
a) a)
Krawinkler (éq. (2.9)) : 1) i'gg 31,72 b) 2'33 44,93 3 _1.40%
R+2 2 3.26 2 5.60 5
. 2 . . b) . ) b;
Fajfar (éq. (2.11)) : b1 .04 )1.92 b 3.72 )3.55 )-29.0%
. . 3251 94,31
Priestley (éq. (2.13)) © 116 311
) . ¥3.07 3 4.60
Newmark (€d. (2.6)) I 1 43 b 437
) . ¥3.10 ¥ 4.65
Krawinkler (€. (2.9)) © 155 4 1.50 b 441 3 4.61 3 .8.00%
R+S 93.07 74.60 5
Fajfar (éq. (2.12)) : b5 43 » 1.80 b 437 »4.38 P -12.4%
' . ¥ 3.07 ¥ 4.60
Priestley (éq. (2.13)) : 1) 543 b 437
. . 9280 3431
Newmark (éq. (2.6)) : 1) 248 b 5 33
a) a)
Krawinkler (éq. (2.9)) : 1) gg; ¥ 1.54 b) gﬁ 94,33 ¥ -13.50%
R+8 92,80 9431 °
Fajfar (éq. (2.12)) : b 948 b 2.15 be 33 b 5.35 b +7.00%
. . a2, 34,31
Priestley (éq. (2.13)) : 1) 2?12 b) 523

a) : Résultats obtenus par analyse pushover ;
b) : Résultats obtenus par analyse dynamique incrémentale.

Tableau 6.2 : Valeurs des facteurs de réduction Ry et Q2 et du facteur de comportement R
obtenues par analyses pushover et dynamique incrémentale.
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Figure 6.16 : Influence du nombre de niveaux sur la valeur du facteur de comportement R.
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Il est trés utile d’effectuer une comparaison entre les valeurs de R évaluées dans cette these
avec les deux méthodes d’analyses : analyses pushover et dynamique incrémentale avec celle
préconisée par le code RPA 99/version 2003 [R6]. Pour rappel, le code RPA 99 / version
2003 préconise une valeur de R égale a 5.

Les résultats de I’analyse comparative entre les valeurs de R évaluées par 1’analyse pushover
et celle préconisée par le code RPA 99/version 2003 sont déja présentés au paragraphe 6.2.3.3
du présent chapitre.

La figure 6.16 montre que les résultats obtenus par les analyses dynamiques incrémentales
difféerent de ceux évalués par les analyses pushover, et ce principalement dans le cas des
portiques R+2 et R+8. En effet, quand la valeur de R du portique R+2, dans le cas des
analyses pushover, est la plus élevée en la comparant aux valeurs de R des portiques R+5 et
R+8, elle devient la plus faible dans le cas des analyses dynamiques incrémentales, avec
R = 3.55 (soit une réduction de 29%, tableau 6.2). Ceci est d0 au fait que la ruine de ce
portique se produit a un niveau de déplacement inter-étages trés faible (Amax = 1.76% he,
Paragraphe 6.3.1 du présent chapitre), ce qui conduit a une faible valeur de la ductilité
globale, u = 2.12 (figure 6.14), et conséquemment a une faible valeur de R. Et quand la
valeur de R du portique R+8 est la plus faible en la comparant aux valeurs de R des portiques
R+2 et R+5, dans le cas des analyses pushover, elle devient la plus €levée dans le cas des
analyses dynamiques incrémentales, avec R = 5.35 (soit une augmentation de 7%, tableau
6.2). Ceci est d0 au fait que la valeur du facteur de sur-résistance de ce portique est la plus
¢élevée, Q = 2.15 (figure 6.15), ce qui est la conséquence de la sensibilité de ce portique

"élancé" aux effets des modes supérieurs de translation.
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chapitre / . CONCLUSIONS

7.1. RETROSPECTIVE

L’évaluation du facteur de comportement d’ossatures en portique en béton armé sur la base
d’analyses statique et dynamique non linéaires était 1’objet de la présente thése. Plusieurs
critéres de ruine, aussi bien au niveau de I’élément structural poutre ou poteau qu’au niveau
de la structure, sont pris en considération dans le but d’évaluer la ruine de la structure en
portique.

Cette étude est menée en effectuant des analyses statiques non linéaires en poussée
progressive (analyse pushover) sous des forces sismiques horizontales progressivement
croissantes a distribution triangulaire inversée et des analyses dynamiques non linéaires
(analyse dynamique incrémentale) en utilisant un ensemble de 7 accélérogrammes enregistrés
de par le monde, sur trois portiques plans d’élancements différents. Il s’agit d’un portique
élancé a 9 niveaux (portique R+8), de I’autre moyennement élancé a 6 niveaux (portique R+5)
et d’un troisiéme de faible élancement de 3 niveaux (portiqgue R+2). Les trois portiques ont
été, au préalable, dimensionnés suivant les deux codes de calcul utilisés, le code de calcul de
béton armé aux états limites, BAEL 91 [B3], et le réglement parasismique algérien,
RPA99/version 2003 [R6]. Les poutres et poteaux des trois portiques en béton armé sont
modélisés par des éléments poutres élastiques avec des rotules plastiques concentrées a
chacune de leurs extrémités. A cet effet, les modéles de Mander [M15] pour le béton confiné
et non confiné et de Park [P2] pour ’acier sont utilisés, et ce pour 1’établissement des lois

Moment — Rotation associées a la plastification par flexion des rotules plastiques.

7.2. CONCLUSIONS PRINCIPALES

De I’ensemble des analyses effectuées dans notre présente eétude, on peut tirer les conclusions
principales suivantes :
1. Dans le cas des analyses pushover, le critere de déplacement inter-étages est
pratiquement le parameétre contrdlant la ruine globale des trois portiques etudiés en
combinaison avec un autre critére de ruine, qui est celui de la formation d’un

mécanisme plastique a un étage de la structure ou englobant plusieurs étages,
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engendrant une instabilité structurale. Par contre, dans le cas des analyses dynamiques
incrémentale, ¢’est uniquement le critére de formation d’un mécanisme plastique a un
étage de la structure ou englobant plusieurs étages, engendrant une instabilité
structurale qui contr6le la ruine globale des trois portiques étudiés; et comme
tendance générale, la ruine des portiques se produit plus tot que dans le cas des
analyses pushover.

2. Le critére de ruine locale qui consiste en la limitation de la valeur de la rotation élasto-
plastiqgue dans un élément structural, poutre ou poteau, a la rotation ultime, 6y de
I’élément, n’a pas été observé méme pour des valeurs du déplacement inter-étages
¢élevées (Amax > 3% he; he étant la hauteur d’étage du portique), et ce dans le cas des

deux méthodes d’analyses.

3. Les valeurs de la ductilité globale des trois portiques étudiés, obtenues par analyse
pushover sont supérieures a celles obtenues par analyse dynamique incrémentale. Ceci
est d0 au fait que la ruine des portiques est observée plus tot dans le cas des analyses

dynamiques incrémentales.

4. La ductilité¢ globale du portique, M, diminue avec I’augmentation du nombre de
niveaux dans le cas des analyses pushover, alors que dans le cas des analyses
dynamiques incrémentales, la tendance observée n’est pas la méme : la ductilité

globale du portique, u, augmente avec 1’augmentation du nombre de niveaux.

5. Les facteurs de sur-résistance des trois portiques étudiés, obtenus par analyse
dynamique incrémentale sont supérieurs a ceux obtenus par analyse pushover. Ceci est
dd principalement a la sensibilité des portiques aux effets des modes supérieurs de
translation, spécialement dans le cas du portique élancé, en ’occurrence le portique
R+8.

6. La valeur du facteur de comportement, R, diminue avec I’augmentation du nombre de
niveaux dans le cas des analyses pushover, alors que dans le cas des analyses
dynamiques incrémentales, la tendance observée n’est pas la méme : la valeur du
facteur de comportement, R, augmente avec 1’augmentation du nombre de niveaux. Ce
résultat montre que la valeur du facteur de comportement dépend entre autres de
I’¢lancement de la structure, parametre non pris en compte dans les codes

parasismiques.
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7. Dans le cas des analyses dynamiques incrémentales, il est observé que la valeur du
facteur R adoptée par le code RPA99/version 2003 [R6] est surestimée, spécialement

pour la structure en portique de faible élancement, en I’occurrence le portique R+2.

Enfin, ce travail a fait I’objet de 2 publications [L8] et [L9].

7.3. PERSPECTIVES

Notre étude s’est limitée aux batiments réguliers. Elle a consisté en 1’étude de I’influence de
I’¢lancement des structures en portiques en béton armé sur la valeur du facteur de
comportement. En perspective, une étude similaire mais en considérant des structures en
portiques irrégulicres, telles que I’irrégularité en plan ou en élévation, pourrait faire 1’objet

d’une recherche future.
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Résumé

Le facteur de comportement R (noté q dans le code parasismique européen, I’Eurocode 8) de structures en
portique en béton armé est évalué sur la base d’analyse comparative entre 1’analyse statique non linéaire
(analyse pushover) et I’analyse dynamique non linéaire (analyse dynamique incrémentale). A cet effet, trois
portiques plans en béton armé d’élancements différents sont considérés ; il s’agit d’un portique de faible
élancement de 3 niveaux (portique R+2), d’un autre moyennement élancé a 6 niveaux (portique R+5)
et d’un troisiéme portique élancé avec 9 niveaux (portique R+8). Les trois portiques ont été dimensionnés
suivant les deux codes de calcul utilisés, le code de calcul de béton armé aux états limites, BAEL 91, et le
réglement parasismique algérien, RPA99/version 2003. Des analyses statiques non linéaires (analyse
pushover) sous des forces sismiques horizontales progressivement croissantes a distribution triangulaire
inversée et des analyses dynamiques non linéaires (analyse dynamique incrémentale) en utilisant un
ensemble de 7 accélérogrammes enregistrés ont été effectuées pour chaque portique, et ce dans le but de
calculer les paramétres du facteur R, a savoir: le facteur de ductilité et le facteur de sur-résistance.
Plusieurs critéres de ruine, aussi bien au niveau de 1’élément structural poutre ou poteau qu’au niveau de la
structure, sont pris en considération dans le but d’évaluer la ruine de la structure en portique. Les résultats
obtenus des analyses statique et dynamique non linéaires sont alors comparés. Selon les résultats
d’analyses, il est observé que la valeur du facteur de comportement, R, diminue avec 1’augmentation du
nombre de niveaux dans le cas des analyses pushover, alors que dans le cas des analyses dynamiques
incrémentales, la tendance observée n’est pas la méme : la valeur du facteur de comportement, R, augmente
avec I’augmentation du nombre de niveaux. Ce résultat montre que la valeur du facteur de comportement
dépend entre autres de 1’élancement de la structure, paramétre non pris en compte dans les codes
parasismiques. A la lumiére des informations obtenues a partir des analyses dynamiques incrémentales, il
est observé que la valeur du facteur R adoptée par le code RPA99/version2003 est surestimée, spécialement
pour la structure en portique de faible élancement, en I’occurrence le portique R+2.

Mots clés : Facteur de comportement, Facteur de sur-résistance, Facteur de ductilité, Analyse statique non
linéaire, Analyse dynamique non linéaire, Structures en portique en béton arme.

Abstract

The seismic behavior factor R (noted g in the european seismic design code, the Eurocode 8) of reinforced
concrete frame structures is evaluated based on comparative analysis between non-linear static pushover
and non-linear incremental dynamic analyses. For this purpose, three-, six-, and nine-storey reinforced
concrete frame structures, considered as low-, medium-, and high-rise frame, respectively, were designed
according to reinforced concrete code BAEL 91 and algerian seismic code RPA 99/Version 2003. Non-
linear static pushover analysis using inverted triangular loading pattern and incremental dynamic analysis
using a set of 7 time-history earthquake records were carried out to compute the R factor components, such
as ductility and overstrength factors, with the consideration of failure criteria at both member and structural
levels. The results obtained by non-linear static pushover and incremental dynamic analyses are compared.
According to the analysis results, it is observed that in the case of non-linear static pushover analysis, the
value of the seismic behavior factor decreases as the number of stories increases, whereas in the case of
non-linear incremental dynamic analysis, the trend observed is not the same: the value of the seismic
behavior factor increases as the number of stories increases. This result shows that the value of the seismic
behavior factor depends, among others parameters, on the height of a structure, which parameter is not
taken into account by the seismic design codes. In the light of the information obtained from incremental
dynamic analyses, it is observed that the value of the seismic behavior factor adopted by the seismic design
code RPA 99/Version 2003 is overestimated, especially for low-rise frame structure.

Keywords: Seismic behaviour factor, Overstrength factor, Ductility factor, Non-linear static pushover
analysis, Non-linear incremental dynamic analysis, Reinforced concrete frame structures




