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RESUME

Dans le calcul des structures en portiques en béton armeé, I’interaction structure-murs
de remplissage n’est pas prise en considération de fagon précise. Les murs de
remplissages peuvent étre soit en briques creuses d’argile cuite ou en parpaings de
béton. Dans les murs de remplissage, les parpaings ou briques sont entreposés par le
biais d’un mortier léger assurant 1’adhérence et la stabilité. Ils peuvent étre solidaires
ou pas solidaires aux portiques. Plusieurs chercheurs insistent sur le role positif des
murs de remplissage dans la résistance et la rigidité des portiques en béton arme sous
I’action des forces sismiques. Lors des catastrophes de séismes qui ont frappés
certains pays tel que la Turquie et 1’Algérie en 2003, beaucoup de batiments étagés,
en portiques en béton armé avec remplissage, ont subi des dommages qui ont été
attribués, selon d’autres chercheurs, a 1’effet défavorable du remplissage sur
I’ossature. Dans ce travail, on cherche a modéliser le comportement de ce composite,
portiqgue-mur de remplissage, par le biais de bielles diagonales de compression
équivalentes, afin de Vérifier et quantifier (dans la mesure du possible) la contribution
des remplissages dans I’amélioration ou la détérioration de la performance sismique
de telles structures. Cette investigation tente en premier lieu de mettre en évidence,
par des analyses dynamiques modales spectrales, la carence du reglement
parasismique algérien RPA99/Version2003 a représenter correctement 1’interaction
portique-remplissage. L’impact des murs de remplissage sur le comportement
sismique non linéaire des portiques en béton armé est largement étudié et commenté
par des analyses statiques non linéaires (pushover).Sur la base de ces derniéres, cette
recherche étudie également I’influence de la hauteur sur 1’évaluation bidirectionnelle
du coefficient de comportement global, R, des structures en portique en béton armé
avec remplissage en maconnerie, en considérant plusieurs formes de distribution
verticale des charges sismiques horizontales. Les valeurs obtenues sont comparées
avec  celles préconisées dans le reglement parasismique  algérien
RPA99/Version.2003.Les constats tirés des diverses analyses précédentes, confirment
I’utilité et la nécessité d’incorporer la modélisation de 1’action de la présence des
murs de remplissage par une bielle diagonale équivalente dans le réglement
parasismique algérien en cours d’actualisation.

Mots clés: Murs de remplissage en maconnerie, Portique en béton arme, Bielle
diagonale équivalente, Etage souple, Méthode dynamique modale spectrale,
Coefficient de comportement global, Analyse statigue non linéaire,
RPA99/Version.2003.



ABSTRACT

In the calculation of reinforced concrete frame structures, the frame-filler interaction
is not precisely taken into account. Filling walls can be either hollow bricks of baked
clay or concrete blocks. In the filling walls, the blocks or bricks are stored by means
of a light mortar ensuring adhesion and stability. They can be integral or not integral
with the frames. Several researchers insist on the positive role of the filler walls in the
strength and rigidity of reinforced concrete frames under the action of seismic forces.
In the earthquake disasters that struck some countries such as Turkey and Algeria in
2003, many of the storied, reinforced concrete frame structures suffered damage,
which other researchers have attributed to the negative effect of the filling on the
framework. In this work, we try to model the behavior of this composite, frame-wall
filling, through diagonal compression struts, to verify and quantify as much as
possible the contribution of fills in the improvement or deterioration of the seismic
performance of such structures. This investigation tries first of all to highlight, by
dynamic modal spectral analyzes, the deficiency of the Algerian seismic code RPA99
/ Version.2003 to correctly represent the frame-filling interaction. The impact of the
filler walls on the non-linear seismic behavior of reinforced concrete frames is widely
studied and commented on by non-linear static analysis (pushover). On the basis of
the latter, this research also studies the influence of height on the bidirectional
evaluation of the response reduction factor, R, of reinforced concrete frame structures
with masonry fill, considering several forms of vertical distribution of horizontal
seismic loads. The values obtained are compared with those recommended in the
Algerian seismic code RPA99 / Version.2003. The observations drawn from the
various previous analyzes, confirm the utility and the need to incorporate the
modeling of the action of the presence of the filling walls by an equivalent diagonal
strut in the Algerian seismic code being updated.

Key words: Masonry infill walls, Reinforced concrete frame, Equivalent diagonal

strut, Soft story, Modal spectral dynamic method, Response reduction factor,
Nonlinear static analysis, RPA99 / Version.2003.
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Définition de la problématique

La maconnerie, en tant que technique de construction trés ancienne et le béton, matériau
caractérisé par sa qualité particuliere d'étre moulé sous une forme quelconque, sont deux
options que les ingénieurs constructeurs ont exploités dans de nombreuses et diverses
solutions structurelles. Dans ce contexte, le béton vient compléter la magonnerie et amener
les structures mixtes résultantes a une augmentation de la ductilité et de la capacité de
dissipation d'énergie sismique induite par le tremblement de terre. Les solutions
développées au fil du temps consistaient en la construction de structures de magonnerie
confinées avec des éléments linéaires (piliers, ceintures) en béton armé, I'utilisation de
maconnerie armée ou la construction de 1’ossature (poutres et poteaux) résistante en béton
armeé et l'insertion des parois de remplissage pour la fermeture et le partitionnement de
I'espace.

Ce dernier systéme structurel, le plus sensible a I'activité sismique, est souvent utilisé dans
différents pays dont la sismicité est relativement élevée. Parmi ces pays, on peut citer ceux
du bassin méditerranéen comme I'ltalie, la Turquie, la Grece, le Portugal, la Roumanie et
I’ Algérie.

Selon le réglement parasismique algérien RPA99/V.2003, cette catégorie de systéeme
composite de portique en béton armé et du remplissage en macgonnerie rigide résistant aux
forces sismiques, connue sous le nom de “’portique auto-stable avec remplissage en
maconnerie rigide < au quel on lui a attribué un coefficient de comportement global
R=3.5, est définit comme étant « une ossature constituée uniqguement de portiques capables
de reprendre la totalité des sollicitations dues aux charges verticales et horizontales. Pour
cette catégorie, les éléments de remplissage de la structure sont constitués par des mur sen
maconnerie de petits éléments insérés dans le cadre poteaux-poutres dont 1’épaisseur (hors
crépissage) ne dépasse pas 10 cm (exception faite pour les remplissages périphériques ou
les séparations entre deux (2) logements ou deux locaux d’un méme niveaux ou une
deuxiéme paroi de 5 cm, du cbté intérieur est tolérée ; Cette derniére peut éventuellement
avoir une épaisseur de 10 cm a condition qu’elle ne soit pas insérée dans les cadres
poteaux-poutres pour ne pas aggraver les phénomenes d’interaction magonnerie —structure.
En outre les remplissages concernés doivent étre disposés en plan aussi symétriguement
que possible par rapport au centre de masse de chaque etage de facon a ne pas aggraver
une dissymeétrie éventuelle du systeme de contreventement en béton arme de
I’étage(portique auto-stable).Les batiments concernés ne doivent par ailleurs pas dépasser
6 niveaux ou 20m en zone | et Il et 2 niveaux ou 8m en zone Ill. ». Toujours selon le
méme reglement, la catégorie du systeme ayant un étage souple au quel on lui a attribué un
coefficient de comportement global R=2, est connue sous I’appellation °* Systéme
comportant des transparences (étages souples)’’ est définit commec.... Ces systemes sont
en général a éviter. Sinon, outre la pénalisation par un coefficient de comportement
adéquat, il y a lieu de prendre toutes les dispositions a méme d’atténuer les effets
défavorables previsibles. »
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Dans le calcul des structures en portique en béton armé, l'interaction ossature-murs de
remplissage n'est pas prise en considération de fagon précise. Les murs de remplissage
peuvent étre soit en briques creuses d'argile cuite ou en parpaings de béton. Dans les murs
de remplissage les parpaings ou briques sont entreposes par le biais d'un mortier léger
assurant l'adhérence et la stabilité. lls peuvent étre solidaires ou pas solidaires aux
portiques.

Plusieurs chercheurs insistent sur le r6le positif des murs de remplissage dans la résistance
et la rigidité des portiques en béton armé sous l'action des forces sismiques. Cependant,
lors des événements sismiques qui ont frappés certains pays tel que la Turquie et 1’ Algérie
(séisme de Chlef du 10 octobre 1980 et celui de Boumerdés du 21 mai 2003), des centaines
de batiments a ossature en portiques en béton armé avec remplissage en magonnerie ont
subi des dommages importants allant jusqu’a 1’effondrement total de 1’ouvrage qui ont été
attribués, selon d'autres chercheurs, a I'effet négatif du remplissage sur I'ossature.

Beaucoup de ces batiments ont été construits avant I'émergence de codes de conception
sismique, c'est pourquoi il est nécessaire d'évaluer leur comportement et capacité a résister
aux actions sismiques afin de concevoir des mesures d'intervention pour assurer un
comportement favorable lors de futurs tremblements de terre. En outre, ce type de structure
est largement utilisé dans les constructions actuelles, et la connaissance approfondie du
comportement sismique crée les bases d'une conception efficace basée sur les
performances et colt réduit.

La réponse sismique de ces types de structures est un domaine insuffisamment étudié pour
lequel il n'existe pas de recommandations détaillées dans les regles de conception.
L'approche actuelle, appliquée dans la pratique, néglige la contribution de la magonnerie au
comportement de la structure, le mur étant considéré comme un élément non structurel.
Cette hypothese simplificatrice a été invalidée au fil du temps par les tremblements de terre
qui se sont produits, lorsqu'il a été constaté que les panneaux de maconnerie peuvent
influencer le comportement de la structure avec magonnerie de maniére décisive, imposant
ainsi des compléments de principes de conception.

Pour une évaluation correcte de la fagon dont la paroi de magonnerie influence la réponse
sismique globale, il est nécessaire d'‘établir le type de connexion entre le cadre et le
panneau, la connaissance de ses caractéristiques physico-mécaniques, les mécanismes de
ruine et le degré auquel la structure peut répondre de maniere inélastique a l'action
sismique.

L'intérét pour I'étude de ce type de structure a commencé dans les années 1960 lorsque des
chercheurs russes et américains ont analysé le comportement du panneau de magonnerie a
I'action sismique. Ils ont introduit le concept de bielle diagonale compressé comme une
zone dans laquelle les efforts du mur sont concentrés. Des études ultérieures, a la fois
théoriques et expérimentales ont permis une meilleure compréhension du probléme tout en
laissant des aspects non traités.
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Au cours des derniéres années, les codes de conception ont introduit certaines
réglementations pour traiter ce type de structure, I'Eurocode 8, les codes de la Roumanie,
Nouvelle-Zélande et FEMA 306 étant quelques-uns d'entre eux. Une série de regles
recommandent que les portiques en béton soient isolés de la paroi pour éviter tout
inconvénient possible lié a I'interaction avec la structure, et une autre catégorie repose sur
I'apport favorable des murs de maconnerie.

Objectifs de la these

Dans ce travail, on cherche a modéliser le comportement du composite , murs-portiques,
par le biais des bielles diagonales de compression, afin de vérifier et quantifier dans la
mesure du possible la contribution des remplissages dans I'amélioration ou la détérioration
de la performance (résistance, rigidité,...) de telles structures.

La thése vise a fournir une vue d'ensemble sur la question des structures en portiques en
béton armé munis de panneaux de remplissage en magonnerie, avec une présentation des
données théoriques existantes dans la littérature sur cette question, complétée par des
simulations numériques réalisées.

L’étude présente une synthése sur le comportement sismique de ce type de structure et les
modes de rupture de la paroi de remplissage en maconnerie ainsi que le cadre environnant.

L'étude menée dans le premier chapitre consiste a compléter les connaissances existantes
sur les techniques de modélisation des panneaux de remplissages. L’accent est mis sur la
macro-modélisation ou les parameétres tels que la largeur de la diagonale équivalente, la
force de rupture de la paroi et la rigidité de I'assemblage, sont largement traités. En outre,
connaitre I'influence exercée par le panneau sur les éléments structurels est décisif dans
I'évaluation de la réponse sismique globale de la structure, ce qui est confirmé par les
analyses comparatives effectuées.

Parmi les effets négatifs possibles, I'étude aborde la question des batiments avec étage
souple, trés vulnérables a I'action sismique et identifie des questions problématiques. Une
analyse comparative est effectuée avec les structures entierement remplies en magonnerie,
du point de vue de déplacement inter-étage et de force de cisaillement a la base. Il identifie
également la réduction de la capacité portante due au manque de maconnerie dans 1’étage
souple.

Un objectif principal de cette thése est la mise en évidence de la carence du réglement
parasismique algérien RPA99/V.2003 a bien refléter 1’interaction cadre-mur de
remplissage.

L'analyse statique non linéaire (pushover) est une méthode qui refléte avec une précision
suffisante le comportement structurel global des portiques munis de parois de magonnerie.
Par consequent, la these propose une étude comparative basee sur les courbes de capacité
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fournies par ce type d'analyse, en soulignant I'augmentation de la résistance, de la rigidite
et de la diminution de la ductilité due a la présence de murs de magonnerie. Leur effet
positif sur le comportement global est clairement mis en évidence et la nécessité de leur
introduction dans la phase de conception structurelle est confirmée.

Etant donné que le facteur de comportement, R, facteur qui exprime la capacité de la
structure avec remplissage a dissiper I'énergie par des déformations inélastiques, n’a pas
bénéficié de recommandations spécifique a ce systeme structurel, lors de I’actualisation du
code parasismique algérien RPA99/Version2003 apreés le séisme de Boumerdés (2003), un
autre objectif s’impose en la contribution, par une analyse pushover, a la détermination de
ce facteur de comportement relatif a ce type de systéme structurel. Les valeurs obtenues
sont comparées avec celles préconisées dans les recommandations traitant des murs de
remplissage dans les réglements de conception parasismique notamment celui de I’ Algérie.

Organisation de la these
La these est structurée en cing chapitres, comme suit:

L'introduction, est un apercu succinct du domaine de la theése, justifiant I'approche du
sujet et précisant ses objectifs. En outre, le chapitre contient un apercu de la structure de la
these, en précisant les principales questions examinées dans chaque chapitre.

Le chapitre 1, comprend une recherche bibliographique détaillée sur la fagon dont
I'assemblage cadre - panneau se comporte sous l'action sismique.

En ce qui concerne les possibilités de modélisation par calcul de la paroi de remplissage,
les deux approches existantes sont présentées: macro modélisation (traitée en détail) sous
forme d'une ou plusieurs bielles diagonales équivalentes comprimées et d'une micro-
modélisation en éléments finis (superficiellement traitée). La recherche relativement
importante sur la méthode de la diagonale équivalente a conduit a une variété de relations
pour déterminer sa largeur. Par la suite, la méthode a une seule diagonale a été étendue a
des modeéles a deux ou trois bielles diagonales, conduisant a des modéles a diagonale
multiple qui font la transition vers une modélisation en éléments finis.

Le chapitre contient un resumé des modes de rupture de la paroi de remplissage en
laboratoire ou lors des tremblements de terre, en detaillant I'état de contraintes dans le
panneau et les éléments structurels.

Différentes relations d'estimation de la rigidité et de la résistance aux divers modes de
rupture sont également exposeées.

Le chapitre 2, traite de 1’aspect théorique des méthodes linéaires et non linéaires de calcul
des forces sismiques. La méthode statique équivalente et la méthode dynamique modale
spectrale sont des méthodes dites lin€aires .L’action sismique selon le reglement
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parasismique algérien est présentée en détail et les deux méthodes y sont bien explicitées.
Aussi, dans ce chapitre, La méthode statique non linéaire (pushover ) est largement traitée
bien qu’elle n’est pas considérée dans le RPA99/2003. Les diverses formes de distribution
verticale des forces sismiques horizontales sont également mentionnées.

Le chapitre 3, est consacré a la définition des lois de comportement et la modélisation des
matériaux constituant 1’ossature (béton et acier), ¢léments de 1’ossature nue (poutres et
poteaux) ainsi que les murs de remplissages en maconnerie. Cette modélisation est
effectuée en tenant compte du comportement non-linéaire des poutres et poteaux du
portique en béton armé, des panneaux de remplissage en maconnerie et du comportement
cyclique des éléments en béton arme.

Le chapitre 4, aborde d'une maniére rationnelle le concept du facteur de comportement, R,
et sa formulation sur la base d’une analyse statique non linéaire (pushover analysis). Des
comparaisons des valeurs de ce facteur associées aux structures avec remplissage en
maconnerie rigide, dans diverses normes internationales sont effectuées.

Le chapitre 5 est dédié a des applications numériques diverses effectuées avec le logiciel
de calcul des structures SAP2000 version 19. On présente trois simulations numériques sur
une serie de structures avec et sans remplissage rigide sur toute la hauteur et/ou ayant une
transparence a différents niveaux de la structure.

La premiére simulation tente de mettre en évidence la carence du RPA99/2003 a bien
représenter 1’interaction cadre-mur de remplissage en utilisant la méthode modale
spectrale. Elle consiste a comparer les réponses sismiques des structures avec remplissage
en macgonnerie modélisées avec une seule bielle diagonale équivalente avec celles des
structures modélisées selon le réglement parasismique algérien (RPA99/V.2003) qui prend
en compte la rigidité du remplissage en magonnerie uniquement a travers le coefficient de
comportement global R (R=3.5 pour le remplissage intégral et R=2 pour la transparence).
Cette application vise a invalider les choix de R, préconisés dans le reglement
parasismique algérien et par conséquent confirmer I’utilit¢ d’incorporer le concept de
bielle dans ce méme reglement pour tenir compte de I’impact du remplissage sur le
comportement sismique global des structures.

Le but de la deuxieme simulation est de mettre en lumiére par une analyse en statique non
linéaire (pushover), l’intérét technique et €économique de prendre en considération
I’influence des murs de remplissage en magonnerie sur la vulnérabilité et le comportement
sismique non linéaire des structures en portique en béton armé existantes ou en étude
lorsqu’elles sont soumises a une action sismique sévere. Cette application consiste a
comparer les réponses sismiques non linéaires des structures sans murs de remplissage en
maconnerie et celles issues de la modélisation de la présence du remplissage par une bielle
diagonale équivalente unique selon la formulation de Mainstone largement utilisée dans
les codes internationaux.
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Les effets négatifs de la présence de parois de remplissage sont illustrés sur le cas
particulier des structures avec étage souple notamment au RDC, un systeme structurel
couramment utilisé. Nous constatons le mécanisme plastique d’étage souvent fatal pour la
structure en raison d’une forte demande en termes de forces de cisaillement et de moment
de renversement a la base, de déplacement inter-étage relativement élevé et des effets P-A
assez importants. Il est également déterminé que la rigidité de la structure est réduite par
rapport a la situation des cadres entierement remplis de magonnerie.

Dans cette optique, cette simulation peut étre considérée comme un moyen d’auscultation

des ouvrages qui peut aider I’ingénieur de calcul a détecter les zones a risque et de
procéder a leur renforcement dés la phase de dimensionnement.

Quant a la troisieme simulation, elle a pour objectif principal I’é¢tude de I’influence de la
hauteur sur 1’évaluation bidirectionnelle du facteur de comportement (R) des structures en
portique en béton arme avec remplissage en macgonnerie rigide sur la base de critéres de
ruine préalablement définis en utilisant 1’analyse statique non linéaire en poussée
progressive (analyse pushover) ,tout en considérant plusieurs formes de distribution
verticale des charges horizontales. Ensuite, on procéde a une comparaison entre les valeurs
de R évaluées dans cette étude et celles préconisée par le code RPA 99 / version 2003.
Autrement dit, 1’objectif du travail est 1I’é¢tude de la wvalidit¢é du dimensionnement
parasismique d’une structure en portique en béton armé avec remplissage en magonnerie
rigide effectué¢ suivant le code RPA 99 / version 2003 a partir d’un spectre de réponse
¢lastique et d’un coefficient de comportement associe a la structure en question.

Le chapitre 6, vise a présenter les conclusions issues de la recherche menée dans la thése
et les orientations futures de la recherche.
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1.1. Introduction

Les structures en portiques en béton armé remplis de macgonnerie sont une typologie de
construction largement répandue dans le monde entier. L'utilisation de maconnerie légére,
en briques creuses et de mortier de ciment, pour construire des murs extérieurs et des cloisons
internes, est tres fréquente dans les zones urbaines et rurales de 1’ Algérie, en raison de son
abondance, de son faible co(t, de ses bonnes propriétés acoustiques et thermiques et de la
disponibilité de main-d'ceuvre qualifiée dans cette technique de construction. Par souci de
simplicité et d'économie de construction, les panneaux de remplissage sont construits
toujours en contact simple avec des éléments de cadre, sans lien garantissant ni une
connexion fiable avec les poteaux et les poutres, ni une stabilité hors plan du panneau.

Figue. 1.1. Batiment en portiques en béton armé munis de murs de maconnerie [1]

Cependant, surtout dans le passé, les remplissages de magonnerie ont toujours été considérés
comme des éléments secondaires, et les ingénieurs ne les ont pas introduits dans leurs
modeles de calculs simplement parce que les remplissages n'avaient pas a jouer une fonction
structurelle (les charges verticales et horizontales sont uniquement supportées par 1’ossature
en béton armé) a cause d’une connaissance incompléte du comportement de matériaux quasi
fragiles tels que les murs de remplissage et du manque de résultats expérimentaux et
analytiques concluants pour étayer une procédure de conception fiable pour ce type de
structure. Ce n'est qu'apres des événements sismiques significatifs que I'observation des
dommages causés a ces batiments a montré que l'interaction entre les remplissages de
maconnerie et les cadres avait un réle important dans le comportement sismique de ces
structures et que la macgonnerie de remplissage peut influencer de maniére decisive a la fois
I'état d'effort dans les éléments du cadre et la réponse globale.

Dans les zones sismiques, I'ignorance de l'interaction du cadre-panneau de remplissage n'est
pas toujours sdre, car sous les charges latérales, les murs de remplissage augmentent
considérablement la rigidité en agissant comme une bielle diagonale, ce qui entraine un
changement possible de la demande sismique en raison d'une réduction significative de la
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période naturelle du systeme structurel composite (El-Dakhakhniet al.2003 [2], 2006
[3]).D'autre part, il convient de noter que la contribution de la paroi de remplissage a la
rigidité latérale du cadre est considérablement réduite lorsque la structure est soumise a un
chargement cyclique inverse (comme dans les structures réelles sous conditions de
tremblements de terre), auquel cas ils doivent subir des grands cycles non linéaires. Les
résultats expérimentaux pertinents (Vintzeleou et Tassios 1989[4]; Paulay et Pristley1992)
[5] ont montré une réduction considérable de la réponse des cadres remplis sous charge
cyclique inversée. Ce comportement est cause par la dégradation rapide de la rigidité, de la
résistance et de la faible capacité de dissipation d'énergie résultant des dommages fragiles et
soudains des murs de remplissage non armé.

Le théme du mur de remplissage en maconnerie et l'interaction avec des cadres en béton
armé possede une large littérature et n'est pas évaluée définitivement dans tous ses aspects
aussi parce que le role des remplissages de magonnerie peut ou non étre bénéfique lorsque
des événements sismiques se produisent. Dans des batiments d’ossature et de remplissage
correctement construits et exécutés, des dommages ont été causés aux €léments non
structurels qui ont dissipé une quantité importante d'énergie injectée par le tremblement de
terre, ce qui a permis d'économiser la résilience de 1’ossature. Dans I'image post-tremblement
de la figure 1.2,0n peut observer la résistance d'un batiment en portiques en béton armé
épargné de I’ effondrement par la destruction des parois de remplissage.

e —

Figure 1.2 : Structure en portiques en béton armé avec des murs de remplissage suite a
I'action du tremblement de terre [6]

Les panneaux de magonnerie non armes sont en mesure de rigidifier considérablement la
structure du cadre principal et de compenser davantage I'augmentation des forces inertielles
avec leur propre résistance. En outre, le réle des remplissages est alors fondamental dans la
construction non congue pour la charge sismique afin d'éviter leur effondrement. D'autre
part, il a ét¢ démontré qu’en raison de l'augmentation de la rigidité, les remplissages peuvent
entrainer des irrégularités en élévation, compromettant potentiellement un arrangement
structurel totalement correct. Le mode de torsion dans le plan et le mécanisme de 1’étage
souple induit par les remplissages sont bien connus. En plus, de tels comportements peuvent
également étre induits par un arrangement régulier de panneaux de remplissage en raison
d'une rupture irréguliére et fragile de certains d'entre eux. Cela se produit en raison de
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propriétés matérielles intrinséques faibles ou souvent en raison de la perte de stabilité hors
plan, en raison d'un lien inefficace avec le cadre ou les effets de second ordre causés par
I'épaisseur étant beaucoup plus petite que les autres dimensions dans le plan. La négligence
des remplissages lors de I'analyse structurale pourrait conduire a sous-estimer les actions qui
mettent en danger des éléments structurels induisant une conception inadéquate. 1l existe des
exemples impressionnants de rupture par cisaillement des poteaux partiellement couvertes
par des remplissages (Figure 1.3) et des exemples de ruptures de flexion composée di aux
tractions induites par le remplissage, agissant comme une bielle, poussant vers le haut.

a- poteaux courts en raison de la construction adjacente  b- Destruction par cisaillement du poteau court

Figure 1.3 : Pathologie des poteaux endommagés par le séisme de Boumerdes (poteau court) [7]

La compréhension de I’interaction entre le panneau de remplissage (principalement la
maconnerie) et le cadre environnant soumis a des charges latérales n'est pas simple parce
qu'elle dépend de plusieurs paramétres, y compris les matériaux en brique (argile, béton de
parpaing, etc.), les caractéristiques mécaniques du mortier, la géométrie des briques (creuses
ou solides, etc.), la qualité de fabrication, la rigidité relative entre le cadre et le panneau, etc.
Lorsque les remplissages sont explicitement modélisés, les incertitudes ci-dessus font de la
modélisation un probléme tout a fait complexe. C'est pourquoi il n'est pas surprenant
gu'aucun consensus ne soit apparu conduisant a une approche unifiée pour la conception de
systémes en portiques remplies, en dépit de plus de six décennies d'expérimentation étendue
(Smith 1966[8]; Smith et Carter 1969[9]; Page et al.[10], 1985; Mehrabi et al. 1996[11],
Buonopane et White 1999[12], Santhi et al., 2005a[13], b[14]) et les enquétes semi-
analytiques (Liauw et Kwan, 1984[15]; Dhanasekar[16] et Mungaddam, 2004[17] ; Page
1986[18] ; Saneinejad et Hobbs 1995[19]; Asteris 2003[20], 2005[21], 2008[22]).
Cependant, il est généralement admis que sous des charges latérales, une paroi de
remplissage agit comme une bielle diagonale reliant les deux coins chargés (figure 1.4).
Néanmoins, cela ne s'applique qu'aux murs de remplissage sans ouvertures sur la diagonale
du panneau de remplissage.
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Figure 1.4 : Modélisation de I’action du remplissage par une bielle diagonale [23]

Par conséquent, de nos jours, les chercheurs se débattent sur deux facons différentes de
considérer des remplissages dans la conception de nouvelles structures. Le premier point de
vue, l'effet défavorable des remplissages n'est pas si important qu'il peut étre négligé parce
qu'il s'agit d'un facteur d'incertitude dans la réponse sismique. D'autre part, les résistances
provenant d'éléments structurels et non structurels doivent étre prises en considération pour
obtenir I'économie et la sécurité maximale dans la construction. Ce dernier point de vue
implique que les panneaux devraient étre collaboratifs avec le cadre agissant comme une
deuxieme ligne de défense contre les événements sismiques séveres. Dans le méme temps,
une modélisation appropriée des remplissages doit étre prise en compte lors de I'analyse
structurale et le contréle de la qualité doit étre effectué sur le chantier.

Dans un état de I’art récent (Crisafulli F.J., et al., 2000[24]), il est souligné, aprés des
décennies de recherche sur le cadre rempli, un manque surprenant de modeéles satisfaisants
en raison du nombre énorme de paramétres influencant le comportement global couplé. En
outre, beaucoup de ces paramétres sont difficiles a mesurer en situation réelle. Par exemple,
pensons a la détermination des propriétés mécaniques de la maconnerie, fortement affectée
par la dispersion des caractéristiques des briques et des mortiers et des techniques de
construction adoptées par les travailleurs. Ceci serait rendu plus difficile si des ouvertures et
des conditions de connexion différentes, en raison du retrait du mortier entre les cadres et
les panneaux, étaient prises en compte. En fait, il n'est pas possible d'étudier simultanément
les effets de tous ces facteurs dans les tests de laboratoire ; Effets qui sont parfois fortement
liés les uns aux autres. Pour clarifier cet aspect, une contribution importante peut provenir
des tests physiques des cadres remplis. Souvent, cependant, il doit étre choisi par nécessité
entre les tests sur une trés petite partie du portique rempli, ou les essais sur la modélisation
représentant des batiments réels. Il est facile de comprendre que les difficultés de
modélisation proviennent de différents facteurs: la complexité intrinseque d'un
comportement elastique du cadre, les remplissages et leur interaction ; Différents modes de
rupture possibles qui peuvent apparaitre ensemble ou un par un.

Les effets de I'interaction structure-panneau peuvent étre étudiés au niveau des éléments
entrant en contact : panneau, éléments structurels et assemblage structurel :
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1.1.1. Les effets sur le panneau de remplissage

IIs dependent d'un certain nombre de facteurs : I’état de la sollicitation de la magonnerie
(élastique ou post-élastique), la rigidité du panneau, ses dimensions, la présence d'ouvertures
de portes et de fenétres dans le panneau, etc. La demande du panneau dans le domaine
élastique a des effets positifs en augmentant la stabilité structurelle et la rigidité. Dans le
domaine post-élastique, les effets positifs de I'interaction sont liés a l'augmentation de la
capacité d'absorption et de dissipation sismique, mais ceux-ci sont suivis par les effets
négatifs causés par I'endommagement ou la destruction compléte des panneaux (figure 2.5).

Figurel.5 : Ruine et chute des murs de remplissage dans les deux directions épargnant
I’effondrement du batiment aprés séisme [25]

1.1.2. Les effets sur les éléments structurels
Parmi les effets négatifs qui peuvent survenir sur les éléments structurels, on peut citer : la

transformation des poutres en poutres courtes, les poteaux en poteaux courts, la surcharge
des nceuds du cadre, etc. (Figure 1.6).

(a)

(a) formation d’une double rotule plastique aux extrémités du poteau court,
(b) rupture par cisaillement du poteau court

Figure 1.6 : Effondrement local di a la différente hauteur du poteau par rapport a celle du
remplissage : [26]

11
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1.1.3. Les effets sur I’assemblage structurel

Au niveau de l'assemblage structurel, les effets défavorables de I'interaction peuvent se
produire en raison du positionnement vertical et horizontal des panneaux. En vertical,
I'emplacement inégal peut conduire a des changements de rigidité et, par conséquent, a des
concentrations intenses(Figurel.7), et la modification de la position des panneaux dans le
plan horizontal du plancher peut contribuer a des contraintes de torsion supplémentaires
(Figure 1.8).

Figure 1.7 : des exemples d'effondrement de béatiments en raison d’une distribution
irreguliere des remplissages sur la hauteur [26]

Figurel.8 : Rupture par torsion du batiment en raison d’une distribution horizontale
irreguliére des remplissages (Kobe, 1995) [27].

12
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Par conséquent, les parois de remplissage ne doivent pas étre traitées comme des éléments
non structurels. La présence de panneaux de macgonnerie modifie considérablement les
caractéristiques du batiment et crée de nouveaux mécanismes de rupture possibles. Leur
influence devrait donc étre prise en compte lors de I'évaluation de la rigidité de la structure,
de la réponse torsionnelle et des mécanismes de ruine possibles.

1.2. Objectif du chapitre

Les cadres de remplissage de maconnerie sont des structures composites dont le
comportement est complexe et avec un caractere non linéaire prononcé. Ce phénomeéne est
le résultat du comportement fragile du panneau de maconnerie, du comportement ductile et
non linéaire du cadre en béton armé et des différentes propriétés de déformation et de rigidité,
ainsi que de l'interface entre le panneau et le cadre. La présence du panneau de magonnerie
contraint les déformations des portiques de sorte que la résistance et la rigidité de I'ensemble
soient supérieures a la somme des deux composants.

Dans ce chapitre, nous analyserons le comportement de l'interaction entre le panneau de
maconnerie et le cadre en béton armé, une présentation détaillée du comportement de la
structure soumise a l'action sismique et la maniére dont le panneau se ruine est réalisée. Les
possibilités de calcul de la contribution du mur sont discutées essentiellement par la méthode
développée dans la littérature connue sous le nom macro-modélisation, au moyen de la bielle
diagonale équivalente. Les autres techniques de modélisation telle que la micro-modélisation
et méso-modélisation sont brievement abordées dans cette étude. On présente différentes
formules pour calculer la largeur de la bielle diagonale comprimée, ainsi que les expressions
mathématiques de la résistance, rigidité et loi constitutive proposées par plusieurs auteurs et
diverses normes internationales.

1.3. Comportement sismique des structures avec murs de remplissage
Dans le cas de cadres relativement flexibles, le cadre nu porte la charge verticale, tandis que

le cadre et les remplissages portent conjointement la charge sismique horizontale, avec un
mécanisme d'action de treillis répandu dans les remplissages (Figure 1.9).
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Figure 1.9 : Comportement des cadres sous charges latérales : (a) cadre nu, action prédominante du
cadre ; (b) cadre rempli, action prédominante du treillis (adapté de Kaushik et al, 2006) ;
(C) comparaison qualitative de la réponse cyclique expérimentale d'un cadre en béton armé avec et
sans panneaux de remplissage (adapté de Kakaletsis et Karayannis 2008) [28].
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Le remplissage réagit habituellement le long de la direction entre le coin supérieur du poteau
au vent et le coin inférieur du poteau sous le vent. Pour les déplacements importants, le
remplissage et le cadre sont en contact principalement dans les dessus des coins appelés
"longueurs de contact”. Dans les deux zones d'angle restantes, le contact du panneau-cadre
est normalement perdu en raison de la différence de mode de déformation entre le
remplissage et le cadre (figure 1.10).

~ P Zone de contact Zone de séparation

Charge latérale -

e ——
R g 3
= =
s [ ® O
f= o =
8 o &
@ S o
o N S
© @
=
=3
~Y v

- Nas
g B 8
2 2
3 N ™ =
v . 4 3 y ™~
Zone de séparation Zone de contact

Figure 1.10 : Enveloppe des contraintes axiales, tirée de Elrazik et al. (2006, p.7)[29]

L'effort réalisé par la magonnerie est proportionnel a la contrainte de compression uniforme
de la magonnerie lors de la fissuration ; A une rigidité plus élevée du cadre, la magonnerie
prend moins d'effort. Plus le cadre est flexible, plus la contribution de la magonnerie est
grande a I'effort. Le travail de magonnerie commence a la premiére étape de chargement et
se poursuit jusqu'a la rupture [30].

Etape 1: Dans un premier temps, la coopération est élastique et contrb6lée par les
caractéristiques du panneau de maconnerie. La structure se comporte comme un élément
monolithique par des liens qui se développent le long de I'interface. A ce stade, les poteaux
se comportent comme des €léments étirés ou comprimés et le panneau de magonnerie comme
un élément qui les relie a travers les joints qui apparaissent a la surface de contact. L'analyse
réalisée a l'aide de la méthode des éléments finis indique une concentration de contraintes
aux coins du panneau et un état de contrainte uniforme en son centre (Figure 1.11.a). ll y a
une interaction autour du contour, et le cadre transfére une partie de la charge de cisaillement
externe vers le mur. (Figure 1.11.b).
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Panneau
i-v-r-'—o-r-f-'—o1

Figurel.11: Le comportement élastique de I'ensemble panneau-cadre. [31]

A mesure que la charge latérale augmente en raison des différents déplacements des deux
composants, des fissures de détachement dans le panneau du cadre apparaissent, a
I'exception des zones ou les contraintes de compression se développent. La valeur de la force
latérale sur laquelle la séparation est produite dépend de la facon dont l'interface entre la
maconnerie et la structure en béton est réalisée. Les tests expérimentaux ont montré que la
valeur de cette force est comprise entre 50% et 70% de la capacité maximale de la paroi [32].
Cette séparation n'affecte pas la résistance de I'assemblage, mais réduit seulement sa rigidite.

Apres la séparation, les efforts dans les coins étendus sont réduits, et ceux dans les coins
comprimés augmentent considérablement. Le panneau de magonnerie subit des contraintes
de compression le long de la diagonale reliant les coins comprimés (Figure 1.12). Les tests
expérimentaux ont montré que la fissure diagonale commence a un déplacement relatif de
0,25% et devient complete (d'un coin a l'autre) a une valeur de déplacement de 0,50% [33].

Espace

Contact Fissure

Espace Contact

Figure 1.12 : L' apparition de fissures dans la paroi de remplissage[34]

Etape 2 : A ce stade, le panneau reste en contact avec le cadre sur une zone réduite autour
des coins comprimés. Pour cette raison, la structure se comporte de maniere similaire a un
cadre contreventé (Figure 1.13.a).L’effort principal dans la direction de la diagonale
comprimée est la compression dans les coins et la traction dans la zone centrale. Ainsi, les
zones d'angle sont soumises a un état de compression biaxiale, tandis que la zone centrale
est soumise a des efforts de compression-traction(Figure 1.13.b).
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a-[35] b-[31]
Figure 1.13 : Comportement du cadre contreventé

La diagonale comprimée a tendance a empécher la déformation libre du cadre, ce qui confere
a la structure une rigidité et une résistance supérieure. Ainsi, la capacité de la structure a
résister aux tremblements de terre augmente. C'est I'explication pour laquelle les batiments
multiétagés congus uniquement pour les charges gravitationnelles ont résisté aux
tremblements de terre a haute intensité.Le comportement du cadre contreventé est possible
aussi longtemps que les efforts de compression en diagonales sont inférieurs a la résistance
de la magonnerie. Si les charges diagonales augmentent, le mur s'effondre, la charge
extérieure sera suportée uniquement par le cadre.

Etape 3: Aprés la destruction du mur, pour des augmentations ultérieures de la charge
externe, la structure se comporte comme un cadre dans le domaine élasto-plastique (Figure
1.2 et Figure 1.14).

a-[35] b-Asteris et al.2011 [36]

Figurel.14. Comportement elasto-plastique du cadre
1.4. Modes de rupture du panneau de remplissage

L'expérience des tremblements de terre et des recherches en laboratoire produits au cours
des cing derniéres décennies (Thomas 1953[37] ;Wood 1958[38] ;Mainstone
1962[39] ;Liauw et Kwan 1983[40] ;Mehrabi et Shing, 1997[41] ) ont mis en évidence
divers mécanismes de rupture des parois de remplissage de magonnerie.
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La rupture des panneaux de magonnerie peut se développer par le décollement des joints de
mortier, la fissuration ou I'écrasement des éléments de magonnerie ou une combinaison de
ceux-ci. L'apparition des différents types de défaillance dépend des propriétés du matériau
et de I'état de contrainte induit dans le panneau, de la résistance du cadre et de la paroi a
I'action des sollicitations extérieures. Crisafulli 1997 [42] a résumé les différents modes de
défaillance pouvant survenir en magonnerie, comme l'illustre la figure 1.15 extraite de [35].

Modes de rupture du panneau de

remplissage

Rupture parallele au plan du Rupture perpendiculaire au plan du
panneau panneau
| I | |
Rupture par Rupture par Plan de rupture Plan de rupture
cisaillement compression paralléle aux joints perpendiculaire aux
& | horizontaux joints horizontaux
Fi dans le morti Compression de Ecrasement des
issure dans le mortier \ .
la diagonale (DC) cains (CC)
J

— Fissure en escalier (DK) I

Fissuration horizontale (55) I

——  Rupture global du panneau I

Figure 1.15. Modes de rupture du panneau de remplissage en magonnerie [35]
1.4.1. Rupture paralléle au plan du mur de remplissage

Suite a l'action de la force latérale, le cadre en béton et le panneau de magonnerie subissent
différentes déformations, ce qui conduit a un état de contrainte qui entraine la rupture de la
maconnerie. La defaillance peut s'effectuer par rupture des liaisons de mortier, fissuration
ou écrasement des briques ou une combinaison de ces phénomeénes.

1.4.1.1. Rupture par cisaillement

La fissuration des panneaux de remplissage a la suite de I'action de la force de cisaillement
est le mécanisme de défaillance le plus fréquent observé a la fois dans les tremblements de
terre et les tests de laboratoire. Le mécanisme de défaillance est contrdlé par la résistance au
cisaillement de la couche de mortier, la résistance a la traction des briques et le rapport entre
les contraintes de cisaillement et les contraintes normales. En fonction de la combinaison
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des contraintes normales et tangentielles, les fissures peuvent affecter le panneau soit en
traversant les briques, soit en se détachant le long des joints de mortier.

1.4.1.1.1 Fissuration en escalier le long des joints de mortier (DK : DiagonalCraking)

Ce mode de défaillance se produit lorsque la résistance du mortier est inférieure a la
résistance de la maconnerie (briques), ou si les contraintes tangentielles sont supérieures aux
contraintes normales, a savoir les panneaux dont le rapport H / L <2/3 (faible hauteur par
rapport & la longueur) [33].Dans la figure 1.16, On peut remarquer des fissures sous la forme
d'un escalier qui se développe dans la direction diagonale. Ce mode est associé a un cadre
faible ou a un cadre avec des articulations faibles et des membres forts remplis d’un
remplissage assez fort (Mehrabi et Shing 1997[42] ;El-Dakhakhni 2002[43]). Ce mode de
fissuration est largement observé et considéré comme le type de rupture le plus courant.

I

e

a-[35] b-Fissures diagonales en « X » Badou et al(200,p.11)[44]
Figure 1.16. Fissuration en escalier le long des joints de mortier
1.4.1.1.2. Glissement horizontal le long des joints de mortier (SS :Sliding Shear )

Ce mode est associé a un remplissage de joints de mortier faibles et a un cadre fort .Dans le
cas de ce type de défaillance, le panneau se rompt par glissement en raison de la formation
d'une fissure le long des joints de mortier horizontaux. Les tests expérimentaux effectués par
Fiorato et al.1970 [45], Brokken et Bertero(1981[46], 1983[47])sur des cadres en béton
armé remplis montrent que la fissure commence par quelques lignes sous la zone supérieure
comprimée et se propage en diagonale vers le centre du panneau puis continue
horizontalement (Figure 1.17). En cas de changement de direction de la force, la longueur
de fissure augmente en traversant le panneau.

Un facteur contribuant a la formation de fissures horizontales est le rapport entre la taille
réelle des briques et les dimensions du panneau de magonnerie. La fissuration diagonale en
escalier tend a s'étendre d'un coin comprimé a l'autre. Lorsque la longueur de la projection
horizontale de la fissure en escaliers LFT est inférieure a la longueur du panneau de
maconnerie L, la fissure en escaliers ne peut se développer, et ainsi la fissuration se propage
dans la direction horizontale [31] :

Ce type de ruine est particulierement rencontré dans les tests de laboratoire, contrairement

aux murs qui se ruinent par des fissures en escaliers par I’action de tremblement de terre.
L'explication serait que, en reégle générale, en cours d’exécution, les joints verticaux de
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mortier sont beaucoup plus faibles que ceux horizontaux et donc plus vulnérables a I'action
des forces latérales. Dans le laboratoire, la qualité de ces joints est améliorée afin que la
fissuration horizontale soit favorisée.

I TR T T T

a- [35] b-Asteris et al.2011 [36]
Figure 1.17. Glissement horizontal le long des joints de mortier

Apres des essais sur des briques creuses, on a observé que la présence de vides verticaux
entraine également I'apparition de ce type de fissuration. Dans la maconnerie verticale, les
joints de mortier horizontaux sont plus faibles, une situation qui ne se rencontre pas dans la
maconnerie en brique pleine. En raison de I'action des forces sismiques, la couche de mortier
peut étre completement détruite, mais le glissement entre les blocs de magonnerie est limité
en raison du frottement direct entre eux.

Dans le cas de ce mode de défaillance, le panneau de magonnerie, divisé par la fissure
horizontale, entre en contact a la fois avec les deux coins des poteaux et leur hauteur. Pour
cette raison, la compression sous la forme d'une diagonale compressée ne donne pas lieu a
un comportement réel puisque le mecanisme de transmission de force latérale est différent
de la situation décrite ci-dessus.

La force horizontale n'est pas seulement transférée par les forces de compression le long de
la diagonale comprimée, mais des champs de compression supplémentaires existent entre
les coins comprimeés et les zones médianes des poteaux opposés. Il est nécessaire de
modeéliser le panneau au moyen d'un modéle de compression multi-diagonale qui agit de
facon excentrique (Figure 1.18).

Figure 1.18. Modélisation du panneau de maconnerie en pente dans un joint horizontal [35]

Avec ce mode de défaillance, les poteaux sont soumis a des forces de cisaillement
supplémentaires, qui peuvent conduire a l'apparition des rotules plastiques. Dans [48], on
spécifie la position de ces rotules plastiques, concentrées aux extrémités et dans la zone
médiane aux poteaux extérieurs, et dans le quart de la longueur des surfaces des poteaux,
vers l'intérieur. Dans les deux cas, la hauteur effective est réduite de moitié.

Les expériences de Fiorato [45] menées sur les modéles a taille réduite (échelle 1/8)
soulignent I'apparence de I'effet du poteau court en raison d'une défaillance par glissement,
avec I'emplacement des rotules plastiques a la moitié de la hauteur des poteaux. L'auteur
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conclut que le mur de remplissage augmente la résistance de la structure, mais réduit sa
ductilité.

1.4.1.1.3. Rupture global de I’ensemble du panneau

Cette rupture est provoquée par la faiblesse du mortier ou par une adhérence insuffisante du
mortier avec les unités qui glissent separément le long des joints horizontaux et verticaux.

1.4.1.2. Rupture par compression

La rupture par compression du panneau de maconnerie peut suivre deux mécanismes
différents résultant des contraintes qui se développent le long de la diagonale comprimée et
dans les zones d'angle.

1.4.1.2.1. Ecrasement dans les coins du panneau (CC : Corner Crushing)

Ce mécanisme de rupture se produit dans les zones proches des coins ou se développe un
état compressif bi-axial. Bien que ce type de demande améliore le comportement de la
magconnerie, trop d'effort peut entrainer un dépassement de la capacité de portance de la
maconnerie. Avec I'augmentation du déplacement latéral di a I'action sismique, I’écrasement
des angles est aggravé au point ou ils se détachent complétement. 1l en résulte un effet de
poteau court ou poutre courte (Figure 1.19).

a-[35] b-J. Gustavo Tumialan Antonio Nanni (Turkey,1999) [49]
Figure. 1.19 : Ecrasement des coins comprimés de la magonnerie

Ce type de rupture a été observe par Liaw et Kwan [50], suite & des essais réalisés sur des
cadres métalliques remplis de panneaux de béton relativement rigides, avec la formation de
rotules plastiques dans des poutres et des poteaux. Ce mode est généralement associé a des
cadres remplis, constitués d’un panneau de remplissage faible entouré d’un cadre avec des
joints faibles et des éléments forts (Mehrabi et Shing 1997[42] ; EI-Dakhakhni 2002 [43] ;
Ghosh et Amde2002 [51] ;EI-Dakhakhni et al.,2003[2]).
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1.4.1.2.2. Compression de la diagonale (DC : Diagonale Compression)

La force latérale agissant sur le panneau peut provoquer des fissures diagonales en raison du
fait que les efforts de traction dépassent la résistance des briques a ce type de demandes. Ces
fissures commencent a partir du centre du panneau et se répandent dans les coins, avec une
inclinaison approximativement égale a la diagonale du panneau (Figurel.20).

Ce type de défaillance se produit dans les panneaux ou les joints de mortier sont tres
résistants par rapport aux briques, ou lorsque les contraintes normales sont supérieures aux
contraintes tangentielle, c'est-a-dire le rapport de taille du panneau H/ L> 2/3 (hauteur élevée
par rapport a la longueur). Si les joints sont plus faibles, des fissures en escaliers dans les
joints de mortier sont atteintes.

L'apparence des fissures est conditionnée par les caractéristiques de la paroi de magonnerie
et le mode de réalisation de la connexion avec la structure en béton. Si la magonnerie est
horizontalement armée ou si la solidarité avec le cadre en béton est trés bonne (la situation
de la maconnerie confinée, ou des éléments en béton coulé apres l'exécution de la
maconnerie), les fissures sont de petite taille et réparties dans une grande surface dans le
panneau de maconnerie. Dans les autres cas, la dégradation se concentre dans quelques
fissures avec de grandes ouvertures.

>

a-[35] b-(Turkey, 1999)[50]
Figure 1.20 : Mode de ruine par compression de la diagonale (DC)
Sur les cing modes, seuls les modes CC, DK et SS seront pris en compte pour 1’analyse de
I’influence du mur de remplissage sur le comportement sismique des structures. Ces modes
de rupture ne sont applicables que pour les parois de remplissage sans ouvertures sur la
diagonale du panneau de remplissage.
1.4.2. Rupture dans le plan perpendiculaire a la paroi (hors plan)
En raison de l'action de la force sismique dans la direction perpendiculaire au plan du

panneau, celui-ci peut étre détaché du cadre en béton. Certaines normes distinguent la
rupture par flexion en deux situations distinctes, présenté a la figure 1.21 [52].
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a-Parallélement aux joints horizontaux b-Perpendiculaire aux joints horizontaux

Figure 1.21 : Rupture de la paroi de remplissage par flexion [52]

Les effets hors plan provoquent une défaillance dans laquelle les dommages se produisent
dans la région centrale du panneau de remplissage en raison de I'action arquée de la paroi de
remplissage, comme indiqué sur lafigurel.22. Ce mode de défaillance peut se produire pour
deux raisons : les forces d'inertie dans la direction perpendiculaire au plan du mur, ou
I'instabilité de flambage hors plan du remplissage associée a un remplissage relativement
mince (Mosalam et Glinay 2012 [53]). Dans la premiére circonstance, I'effet combiné des
forces hors plan et dans le plan réduit la résistance du remplissage dans les deux sens, ce qui
augmente la probabilité d'une défaillance a la fois hors plan et dans le plan . Une défaillance
due & la deuxiéme raison est rarement observée : elle nécessite un rapport d'élancement élevé
du remplissage, ce qui entraine un flambage hors-plan du remplissage sous chargement dans
le plan. Ce phénomene est cependant trés rarement rencontré dans des panneaux tres minces
(les panneaux de remplissage sont congus pour satisfaire aux exigences d'isolation
acoustique et de protection contre I'incendie.) avec un rapport hauteur / épaisseur de valeur
moyenne, une force latérale élevée étant nécessaire pour provoquer la désintégration de la
maconnerie. Il convient de noter que la défaillance hors-plan des murs de remplissage crée
un risque de danger de mort en raison de la chute de débris.

Figure 1.22 : Rupture hors plan des murs de remplissage [54]
Parmi les tests expérimentaux, on peut citer ceux réalisés par Abrams (1994) [55] et Mander
(1994) [56]. A la suite des tests effectués a I'Université du Tennessee [57], plusieurs facteurs
ont été identifiés qui influencent la capacité a résister a une action perpendiculaire : larigidité
dans le plan (déterminée par la taille des éléments du cadre), les contraintes normales
préexistantes, Les propriétés générales du mur et I'excentricité du mur par rapport au cadre.
Un comportement fortement linéaire de I'ensemble mur-cadre a également été constaté dans
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ce type de sollicitation, la structure ayant ainsi une capacité d'absorption d'énergie beaucoup
plus faible que dans le cas des sollicitations dans la direction de la paroi.

L'Eurocode 8[58] définit des mesures pour éviter une défaillance par flexion de la paroi, en
particulier pour les parois avec un coefficient d’¢lancement (le rapport entre la valeur
maximale de la longueur et respectivement de la hauteur et I'épaisseur du panneau) de plus
de 15. Ceux-ci incluent entre autre I'ancrage du mur dans le cadre qui le borde pour éviter
I'effondrement.

1.5. Modes de rupture du cadre en béton armé environnant (FF : Failure Frame)

Différents mécanismes de défaillance peuvent se développer dans le cadre environnant en
fonction des propriétés des composants structuraux, du cadre et des panneaux de
remplissage, et de l'interaction entre eux. Crisafulli [1997] a résumé les différents
mécanismes de défaillance dans la figure 1.23.

Rupture du cadre de délimitation en ]

Rupture due aux ] Rupture du noeud J Rupture de cisaillement ] Mécanisme de ruine J

poteau-poutre du poteau en flexion

!—‘—\

charges axiales

Rupture de la barre Plastification de Rotules plastiques Rotules plastiques
d'ancrage I'acier d’armature aux extrémites des le long des

membres en BA membres en BA

Figure 1.23 : Modes de rupture dans le cadre environnant [42]
1.5.1 Mécanisme d'effondrement par flexion

Pour le portique a plusieurs étages, des rotules plastiques de flexion se développent
habituellement aux extrémités des deux poteaux (Figure 1.24), ou le moment de flexion
maximal se produit. Compte tenu des differentes caractéristiques structurelles des deux
composants, du cadre et du panneau de magonnerie, le mécanisme de ruine se développe
généralement apres la défaillance du panneau. La formation des rotules plastiques est
rarement observée, méme dans les portiques a plusieurs étages avec remplissage.
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Figure 1.24 : Mécanisme de rupture par flexion avec des rotules plastiques dans les extrémités des
membres [59]

Lorsque des cisaillements se produisent dans le panneau de maconnerie, des rotules
plastiques peuvent également se développer dans les deux poteaux, une a I’extrémité de
I'élément et une autre approximativement au milieu de la hauteur (Figure 1.25) [59] ,Fiorato
et al [45].

Figure 1.25 : Mécanisme de rupture par flexion avec des rotules plastiques le long des membres [59]

Il est a noter que la capacité de déformation du cadre dépend de la déformation des rotules
plastiques apreés leur formation. Par conséquent, la capacité de déformation inélastique doit
étre garantie dans la région de la rotule.

1.5.2. Rupture due aux charges axiales

La rupture en compression des poteaux est trés rare, cependant le flambage de I’armature
longitudinale peut se produire sous une charge cyclique sévere entrainant une rupture en
compression. Les forces axiales de traction provoquent la fissuration des éléments en béton
armé et, lorsque les forces latérales augmentent, la plastification des éléments soumis a une
tension peut se produire.

1.5.2.1. Rupture due a la plastification de I'armature longitudinale
La plastification de I’armature longitudinale des poteaux peut se produire dans des cadres

remplis en macgonnerie en raison de contraintes de traction (voir la figure 1.26). Avec
l'augmentation des charges latérales, des déformations plastiques peuvent se développer
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dans 1’armature longitudinale entrainant un allongement important du poteau. Ce type de
défaillance est appelé rupture a la flexion (San Bartolome et al. 1992[60]).

il

Figure 1.26 : Rupture par traction avec plastification des armatures longitudinales [59]

La plastification de 1’armature longitudinale, qui produit un allongement important des
poteaux, conduira a des conséquences défavorables du cadre rempli. La perte de
compatibilité entre le cadre et les panneaux se produira a ce mode de défaillance en raison
de la différence nette des propriétés structurelles.

1.5.2.2. Rupture de la barre d'ancrage
Ce type de rupture est causé par un glissement de 1’armature longitudinale du poteau soumis

a tension, et peut étre évité en fournissant une longueur de développement adéquate pour les
barres longitudinales, comme le montre la figure 1.27.

Figure 1.27 : Rupture de la barre d’ancrage [59]
1.5.3. Rupture de cisaillement des poteaux

Les poteaux peuvent se rompre en raison des forces de cisaillement résultant de I'interaction
composite avec les panneaux de remplissage. Une ou plusieurs grandes fissures diagonales
se forment en traversant la section du poteau (voir figure 1.28). Ce type de défaillance peut
étre évité en fournissant une quantité suffisante d’armature transversale et de longueur de
cisaillement du béton.
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b-Cisaillement des poteaux d’une construction a Bordj el Bahri Séisme de 2003, Boumerdes, Algérie[7]
Figure 1.28 : Rupture par cisaillement des poteaux

1.5.4. Rupture du joint poutre-poteau

Des contraintes normales et tangentielles élevées se développent le long des longueurs de
contact dans les zones proches des coins chargés, entrainant de grandes forces de
cisaillement et des moments fléchissant dans les coins chargés. L'état de contrainte induit
dans ces joints poutre-poteau peut provoquer la formation de larges fissures diagonales,
rapportées par Leuchars1973 [61]. La figure 1.29 illustre cette situation.
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b-[62]
Figure 1.29 : Rupture du joint poutre-poteau et joint endommagé.

1.6. Rupture des structures avec étage souple - mécanisme d’étage

L'une des principales raisons de rupture des structures dues aux tremblements de terre est la
discontinuité des éléments résistants a la force latérale des structures en portiques remplis
en magconnerie dans lesquelles un étage (généeralement le rez-de-chaussée) est sans
remplissage en raison des exigences architecturales. Les immeubles d'habitation avec un
étage concu pour les grandes ouvertures, les immeubles de bureaux avec places de
stationnement ou les salles de réception au premier niveau ne sont que quelques exemples
de structures fréquemment rencontrées dans les zones urbaines, ou la présence de murs de
maconnerie doit étre retirée[63].L’étage dépourvu de mur de remplissage est appelé étage
souple <> Soft Story * et Le type de batiments (figure 1.30)[64] ayant des murs remplissage
dans tous les étages sauf au niveau du rez-de-chaussée, est connu sous le nom de batiments
a rez-de-chaussée ouvert “Open Ground Story” (OGS). La majorité des batiments sont de ce
type et les murs de remplissage utilisés sont principalement en magonnerie de brique. Ce
type de structure nécessite une attention particuliére car le comportement a I'action sismique
est sensiblement différent de celui des batiments n’ayant pas d’étage souple.

Figure.1.30. Exemple d'un batiment sans remplissage au rez-de-chaussée [65] [C.V.R.Murty]
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Les différents facteurs contribuant aux dommages structuraux lors d'un tremblement de terre
sont les irrégularités géométriques verticales, l'irrégularité de la résistance et de la rigidite,
I'irrégularité de la masse, l'irrégularité de la torsion, etc. En raison de la faible rigidité de
1’étage dépourvu de remplissage par rapport a la rigidité des étages adjacents, ces derniers
subissent des déplacements inter-étages plus petits ce qui entraine une amplification des
déplacements, des forces de cisaillement et des moments de flexion des poteaux de 1’étage
ouvert Figure 1.31 [65].

SIS
-

Portique hybride-Action mixte
Figure 1.31 : Portique sans murs de remplissage au RDC [65]

Si des déplacements inter-étages importants se produisent entre les étages adjacents, les
forces latérales ne peuvent pas bien se répartir le long de la hauteur de la structure. Cette
situation fait que les forces latérales se concentrent sur I'étage ayant un grand déplacement
Dans le cas ou les déplacements inter-étages ne sont pas limités, cela crée un mécanisme de
défaillance locale ou, pire encore, un mécanisme de défaillance de I'étage, qui peut entrainer
I'effondrement de la structure. Par conséquent, la demande de force et contrainte sur les
poteaux de I'étage ouvert est trés élevée. Dans ce cas les poteaux sont imposées a une grande
deformation et des rotules plastiques sont formées en haut et en bas de I'élément (Figure
1.32) [64].
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Figure 1.32 : Exemples de rotules plastiques au niveau de I'étage souple a
Dujiangyan (Alireza Mohyeddin-Kermani, 2008) [64]

La majorité de ce type de batiments s'est effondrée dans les tremblements de terre qui se sont
produits dans de nombreux pays et les poteaux de I'étage ouvert ont subi de graves
dommages ou se sont complétement effondrées, comme le montre la figure 1.33 [64].
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a- Deux Batiments en portiques en béton armé avec étage souple au RDC s’effondrent
pendant le tremblement de terre de 2001 en Inde [C.V.R.Murty] [64]

b-Effondrement d’un étage souple intermédiaire-séisme de Bhuj,Inde 2001-[64]
Figure 1.33 : Exemples d’effondrement de batiments avec étage souple

Selon la norme 1S-1893 : 2002[65] :

[1Un étage souple est celui dont la rigidité latérale est inférieure & 70% de celle de I'étage
supérieur ou inférieure & 80% de la rigidité latérale moyenne des trois étages supérieurs.

[] Etage souple extréme est celui dans lequel la rigidité latérale est inférieure & 60% de celle
de I'étage supérieur ou inférieure & 70% de la rigidité moyenne des trois étages supeérieurs.

La norme [66] définit un étage «souple» caractérisé par une rigidité d'au moins 30%

inférieure aux niveaux adjacents et ne recommande pas de créer de telles réductions abruptes
de résistance et de rigidité.
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1.7. Techniques numériques de modélisation des remplissages

Le colt élevé des campagnes expérimentales et la nécessité de tenir compte de la
contribution des remplissages a la réponse générale du portique ont conduit a I'élaboration
de plusieurs procédures numeériques, particulierement importantes pour I'évaluation
sismique et la réhabilitation des batiments en béton armé existants. Trois approches
principales sont identifiées pour les modeles de remplissage et, en général, se plongent dans
la méthode des éléments finis: micro-modélisation, meso-modélisation et macro-
modélisation. La premiére inclut la micro-modélisation détaillée et la micro-modélisation
simplifiée ; Entre la modélisation micro et macro, un autre niveau technique appelé
modélisation méso pourrait étre considéré. Toutes les approches ci-dessus se distinguent
principalement par le degré de détail de la modélisation du panneau de remplissage
(Lourenco 1996) [67].

© ’ @
(a) modele micro simplifié (adapté de Sattar2013); (b) méso-modélisation; (c) et (d) les modéles macro

Figure 1.34 : modeles d'éléments finis pour panneaux de remplissage adaptés
respectivement de Crisafulli et al. 2000 [24] et Amato et al. 2008[68]

Dans cette recherche, on met davantage I'accent sur la macro-modélisation, car c’est
I’approche la plus commune utilisée.

1.7.1. Macro-modélisation

Depuis les premiéres tentatives de modélisation de la réponse des structures composites en
portique avec remplissage en maconnerie, des observations expérimentales et conceptuelles
ont indiqué qu'une bielle diagonale avec des caractéristiques géométriques et mécaniques
appropriées pourrait éventuellement apporter une solution au probléme. Les premieres
recherches sur le comportement dans le plan des structures en portiques remplis a la station
de recherche du batiment, Watford (par la suite renommé Building Research Establishment,
maintenant simplement BRE) dans les années 1950o0nt permis de mieux comprendre ce
comportement et confirmé son caractére hautement indéterminé en termes de parametres
normaux de conception (Thomas 1953[37], Wood 1958[38], Mainstone 1962[39]).
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Sur la base de ces quelques tests, une formule d'interaction purement empirique fut suggérée
par la suite par Wood 1959[69] pour étre utilisée dans la conception de batiments élancés.
En exprimant la résistance composite d'un cadre rempli directement dans les résistances
séparées du cadre et le remplissage, il a court-circuité une masse de détails confus et a
reconnu l'opportunité d'un facteur de charge plus elevé dans lequel les résistances étaient les
plus dépendantes des remplissages.

Sous l'action de la charge horizontale externe, la magonnerie est chargée d'un effort alternatif
de compression dirigé le long de la diagonale comprimée. Cet effort est occupé par une
bande de maconnerie, appelée diagonale équivalente, résultant du détachement du contour
du panneau de remplissage, a I'exception de certaines zones de contact aux bords de la
diagonale compressée. Ainsi, le panneau de remplissage est remplacé par une barre articulée
aux deux extrémités, ce qui modifie sa position en fonction de la direction de la force
d'actionnement.

La méthode consiste a supposer des hypothéses pour assimiler le panneau avec une diagonale
articulée, qui peut étre résumée comme suit :
e Ladiagonale ne subit que des déformations de compression, mais ne flambe pas ;
o L'effort de compression diagonal remplace tout I'état d'effort dans ce panneau ;
e La déformation globale se produit a proximité des extrémités de la diagonale du
panneau.

1.7.1.1 Avantages et inconvénients de la Macro-modélisation
Les avantages et les limites de cette méthode sont exprimés brievement ci-dessous

a) Avantages de la méthode de la bielle diagonale équivalente :

e Ll'utilisation de propriétés mécaniques obtenues a partir de tests de magonnerie réels
ou de micro-modélisation détaillée, étant donné que la magonnerie est un matériau
non homogeéne avec une repartition des propriétés difficiles a préciser.

e L'effort de calcul est réduit

b) Inconvénients de la méthode de la bielle diagonale équivalente :

e Les modifications des propriétes des matériaux résultant de la fissuration de
maconnerie ne peuvent étre prises en compte ;

e L'applicabilité des formules de calcul peut étre limitée si les caractéristiques du
panneau changent.
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1.7.1.2 Caractéristiques géométriques et mécaniques de la bielle diagonale équivalente

La détermination des caractéristiques géomeétriques et mécaniques de la diagonale
comprimée, définie par la largeur de magonnerie réelle, est I'élément clé pour déterminer le
modele de calcul. Ces caractéristiques reposent essentiellement sur des tentatives
expérimentales, les formules étant habituellement empiriques, mais il existe également des
formulations plus complexes, basées sur la rigidité du systéme.

1.7.1.2.1 Caractéristiques géométriques

Les données existantes dans la littérature pour déterminer la largeur de la diagonale
équivalente varient dans des limites trés larges. Cette variété résulte notamment du niveau
de simplification adopté par les auteurs.

1.7.1.2.1.1 Le modeéle a bielle concentrique unique

Polyakov (1960) [70], a partir de résultats expérimentaux et d'une étude basée sur la théorie
de I'élasticité, est le premier chercheur qui a suggéré la possibilité de considérer I’effet du
remplissage dans chaque panneau comme équivalent a un contreventement diagonal et
assimiler le mur de remplissage avec une bielle diagonale comprimée équivalente( Figure
1.35) [71].

Espace
_Contact ~ Fissure B
/ .
Biglle comprimés
4 equivalente
Al
Espace / e
= Contact
a-cadre avec remplissage en magonnerie sous force latérale b-bielle diagonale équivalente

Figure 1.35 : Modélisation du mur de remplissage par une bielle diagonale comprimee

Cette suggestion a ensuite été adoptée par Holmes (1961) [72].En effectuant des essais sur
des cadres remplis de maconnerie et de béton, il a remplacé le remplissage par une bielle
diagonale équivalente articulée ayant le méme matériau et la méme épaisseur que le panneau
de remplissage et une largeur w définit par un tiers de sa longueur rinf (figure 1.36).

_ Ting
= (1.1)

Cependant, cette estimation a été jugee trop simpliste en raison de Il'ignorance d'autres
parametres qui influencent le comportement de ce systeme structurel telle que la rigidité
relative du cadre et du remplissage.
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hlnf
hcol

Figure 1.36 : Les caractéristiques géométriques de I'ensemble cadre —bielle

Un an plus tard, Stafford Smith 1962 [73], basé sur des données expérimentales provenant
d'une grande série de tests utilisant des cadres en acier remplis de magonnerie, a constaté
que le rapport w /rinf variait de 0,10 a 0,25. Dans la seconde moitié des années 1960, Smith
et ses associés, en utilisant des données expérimentales supplémentaires (Smith 1966[8],
1967[74]), ont rapporté la largeur de la bielle diagonale équivalente aux longueurs de contact
remplissage-cadre en utilisant une équation analytique qui a été adaptée de I'équation de la
longueur de contact d'une poutre libre sur une base élastique soumise a une charge
concentrée (Hetenyi 1946[75]).La longueur de la zone de contact Ic(figure 1.36)est
déterminée par la relation:

I == (1.2)

En connaissant ces valeurs, il détermine encore la quantité de charge supportée par la
maconnerie. lls ont proposé I'évaluation de la largeur équivalente, w, en fonction du
parameétre adimensionnel relatif de rigidité de panneau- cadre, An comme suit :

4 ’Ewtw sin 260
/1h - 4'Eclchinf (13)
Dans lequel :

Ew module d'élasticite de la magonnerie ;

tw I'épaisseur de la macgonnerie et de la bielle equivalente ;

Ec module d'élasticité du béton ;

I est le moment d'inertie du poteau ;

O est I’angle dont la tangente est le rapport hauteur de remplissage/longueur du
remplissage

Par la suite, Smith et Carter (1969) [9] proposent la relation :
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0.064
O.335dz< L )

1 hinf

—0.445
w =058 (—) nheoy)
hing

(1.4)

Mainstone (1971) [76] a proposé une équation empirique pour le calcul de la largeur
équivalente sur la base de données expérimentales et analytiques, donnée par

w = 0.16 rinf()lhhcol)_o's (1.5)

En utilisant l'expression de An Ci-dessus, Mainstone (1974) [77] a proposé une équation pour
le calcul de la largeur de la bielle équivalente en prenant en compte la flexibilité relative du
panneau et du cadre:

w=20.175 rinf(lhhcol)_OA (16)

En raison de la proximité des estimations faites avec la formule de Mainstone aux résultats
expérimentaux, elle a également été adoptée dans les documents FEMA-306 (Federal
Emergency Management Agency, USA) [78] concus pour la réhabilitation sismique des
batiments. Cette équation a été acceptée par la majorité des chercheurs traitant de I’analyse
des cadres remplis (Klingner et Bertero 1978[79], Sobaih et Abdin 1988[80], Fardis et Calvi
1994[81], Negro et Colombo 1997[82], Fardis et Panagiotakos 1997[83], Kodur et al,
1995[84] ; Balendra et Huang 2003[85]).

Kadir (1974) [86] a conclu que la dimension de la bielle est influencée non seulement par
les poteaux adjacentes, mais aussi par la poutre supérieure et, outre le facteur An, @ proposé

Ab _ 4 Eyty sin20 (17)
4'ECIbhinf

Avecl, : moment d’inertie de la poutre
La largeur de la bielle équivalente, en fonction des paramétres Ah et Ab, est donnée par :

w=2(—2+7) (1.8)

4 lhz 4 le

l'introduction du parametre Ay:

Bazan et Meli (1980) [87], sur la base d'études paramétriques d'éléments finis réalisées sur
des cadres d'une seule travée et un seul étage avec remplissage, ont produit un diagramme
prédisant la largeur de la bielle équivalente pour le cas de rupture (fissuration) sur la
diagonale de Panneau de remplissage.

Tassios(1984) [88] a proposé une représentation simple des résultats de ce diagramme,
donnée par :

2~ 0.20 sin® /ﬂ sil<2Cic <5 (1.9)
Tinf GwAw GwAw

35



Chapitre | Synthése bibliographique

Liaw et Kwan (1984) [50], en analysant les résultats expérimentaux obtenus sur des cadres
en acier remplis, ont déeduit une expression semi-empirique pour calculer la largeur de la
bielle équivalente, donnée par la formule:

__ 095 hjppcosO

Nevrom (1.10)

La formule semi-empirique précédente a également été adoptée par de nombreux chercheurs
pour la modélisation du comportement des cadres remplis (par exemple, par Crowley et
Pinho 2006[89]).

Decanini et Fantin (1986) [90] élaborent une série d'équations, en tenant compte de la

diminution de la rigidité et de la diminution de la surface comprimée lorsque la charge
augmente latéralement :

e panneau non fissuré

= (224 0.085) 7ins si Ay < 7.85 (1.11)

An
= (22 +0.130) 710y si 2, > 7.85 (1.12)

An

e panneau fissuré

w = (224 0.010) 13y i Ay < 7.85 (1.13)

h

0.470 .

w = (T +0.040) 7ins Si Ay > 7.85 (1.14)

Dawe et Seah (1989) [91] ont suggéré une formule basée sur les paramétres Ah et Ab:

2T (cos@ sin@)

w ==
Ah Ab

. (1.15)

Hendry (1990) [92] a recommandé que la largeur de La bielle comprimée dépende
respectivement de la longueur du contact le long du poteau et de la poutre, ah et aL:

1
w = 5,/ah2 + a2 (1.16)

Paulay et Priestley (1992) [5] ont souligné qu’une grande valeur de la largeur de la bielle
diagonale entrainerait une structure plus rigide et donc une réponse sismique potentiellement
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plus élevée. lls ont proposeé une valeur conservatrice utile par une expression simplifiée,
proche de celle de Holmes, ou la largeur de la diagonale est :

— linf
w=-" (1.17)

Pour calculer la longueur de contact entre le panneau et le cadre, les mémes auteurs suggérent
la formule :

w4 Eclcolhinf 1/4
=7 (—) (1.18)

Einf t sin260

Selon I'étude de Bertoldi (1993) [93], basée sur des analyses non linéaires par la méthode
des éléments finis et des tests expérimentaux, la valeur de w est déterminee par 1’équation :

wo_ k1

+k, (1.19)

Tinf  Anhcot

Les valeurs des parametres k1 et k2 sont présentées dans le tableau 1.1.

Anhegi< 3.14 | 3.14 < Ayh,0< 7.85 | Apheg> 7.85

K1 1.3 0.707 0.47
K2 -0.178 0.01 0.04
Tableaul.l : parameétres k1 et k2

Durrani et Luo (1994) [94], sur la base d'un ajustement empirique des résultats des éléments
finis et de la comparaison avec d'autres modeles, ont proposé la formule semi-empirique
suivante pour calculer la largeur de la bielle équivalente, comme suit:

w=Y /lbz + heoi2 Sin 26 (1.20)

Avec Lb longueur entre-axe de la poutre

Ou:
heot*E —01
Y= 0.32+/sin26 [ col_—w ] (1.21)
mEclchiny
_ 6 Eplphcol
m=6 [1 o el ] (1.22)

Ou Ec et Eb = modules élastiques du matériau respectivement du poteau et de la poutre du
cadre, et I, et I, = moments d'inertie de la de la section transversale respectivement du
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poteau et de la poutre du cadre. Récemment, cette formule a été adoptée par Perera
(2005)[95].

Flanagan et Bennet (1999)[96] ont proposé une bielle diagonale équivalente linéaire par
morceaux pour modéliser les parois de remplissage en fonction des résultats d'un certain
nombre de portique en acier remplis en argile testés a pleine échelle lors du chargement en
plan. Le comportement des remplissages structurels de panneaux d'argile a été corrélé avec
le déplacement inter-étage absolu plutdt qu'avec le déplacement inter-étage non
dimensionnelle. La largeur de la bielle, w, est donnée par

Tty
w= CApcosO (1.23)

Dans lequel C = constante empirique variant avec le déplacement inter-étage dans le plan,
et sert d'indicateur de I'état limite du remplissage.

La figure 1.37 illustre la variation du rapport w/d (d=rinf) selon une sélection des expressions
précédentes. La proposition de Holmes (Eg. 1.1) donne une valeur limite supérieure pour la
largeur de la bielle, et la proposition de Mainstone (Eq.1.5) en donne une valeur la plus base.
D'autre part, la valeur constante suggérée par Paulay et Pristley(Eq. 1.17) donne une valeur
qui est plus ou moins une valeur moyenne des deux extrémes. L'équation proposee par Liauw
et Kwan (Eq.1.10) couvre toute la gamme des rigidités relatives des cadres remplis et donne
des valeurs pour la largeur de la bielle qui varient entre les limites supérieure et inférieure,
telles que définies par les équations proposées par Holmes et Mainstone. La valeur constante
proposée par Paulay et Pristeley s'applique a des valeurs de An inférieures a 4, alors que celle
proposee par Holmes s'applique a des valeurs de An inférieures a 2.

Holimes(1981) = === ==- Pauvlay & Pristiey (1992)
— — — Mainstonc(1971) —e— Liauw & Kwan (1934)
0.5 =5+ . .
- S0° 3 3 3
T\ |
O e e R e S
N . 3
e G v — — — Se——
= N o= 4 ¥ ___|
= § \‘\1k\ $
e e $o— \“\‘\NL S ————ay R
: \-..\.
g I ‘— ‘\1»\ 5\.\‘
g _.-\..“—.—ﬁ_‘
0.1 +—m 55— —3= ——--..___—_;____’
o - :
&) 2 “~ 6 8 10

Figure 1.37 : Largeur effective en fonction du paramétre de rigidité relative panneau-cadre An [5]

La méthode utilisée par Cruz-Diaz(2002) [97] met en évidence la corrélation entre la largeur
équivalente de la diagonale, w, et la longueur des briques de magonnerie.

38



Chapitre | Synthése bibliographique

w=1(L) (1.24)

Avec | : longueur des briques
r et Ic paramétres de calage :

r=0.545 ; [c=2.247 pour des joints verticaux remplis
r=0.876 ;1c=0.384 pour les joints verticaux secs :

Cavaleri et Papia (2003) [98] introduisent I'influence de la charge verticale Fv dans
I'évaluation de la largeur diagonale et, en partant de I'observation qu'une structure plus
fortement chargée dans la direction verticale a une rigidité plus élevée a I'action des forces
I'norizontales. La longueur de contact entre la magonnerie et les éléments de 1’ossature est
plus importante et, par conséquent, une plus grande largeur de la diagonale équivalente est
obtenue (Figure 1.38).

T T
g

<_
— (T

Figure 1.38 : L'influence de la charge verticale sur la largeur de la diagonale comprimée [98]

Sur la base des tests expérimentaux et de I'analyse par la des méthodes des éléments finis,
les auteurs notent l'influence de I'expansion de la macgonnerie (introduite par le coefficient
de Poisson) sur la détermination de la largeur de la diagonale comprimée. Les valeurs élevées
de ce coefficient augmentent la longueur de contact entre le béton et la magonnerie en raison
de I'expansion transversale de la diagonale équivalente et, implicitement, de la largeur de
cette diagonale.

_dzkc 1
Tz (AnB

(1.25)

Ou A* est un parametre qui exprime l'influence des caractéristiques mécaniques de la paroi
et du cadre, similaire a Ah déduite par Stafford Smith:

1 = Ey t heot d [hwl + lﬁl‘_b] (1.26)

EcAc Ly® 4 Ap heot
Ou:
Ac surface de la section transversale du poteau ;
Ab surface de la section transversale de la poutre.
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Les parameétres c et B sont une fonction du coefficient de Poisson (y) de la paroi dans la
direction diagonale :

{c = 0.249 — 0.0116Y" + 0.567Y* (127)
B = 0.146 + 0.0073Y" + 0.126 Y* '
Le coefficient z exprimant le rapport d'aspect du panneau :
z=1+0.25(Li—"f—1>,1SLi—nfS1.5 (1.28)
hing hing
Le coefficient k introduit I'influence de la charge verticale :
k =1+ (182* 4+ 200)e, (1.29)
Avec :
Fy
& = ip (1.30)

Dans le réglement parasismique (PS92)[99], la largeur w de la bielle est prise égale a la plus
petite des deux valeurs d/6 et 4e, soit :

Ti

gf;4e) (1.31) rinf est la longueur de la bielle (diagonale du panneau), e est

I'épaisseur brute de la magonnerie

W=min(

Dans le code roumain P100 / 1-2006 [66], une valeur de :

— linf
w = (1.32)

a été adoptée, étant donné que les valeurs données par les autres propositions conduisent a
des grandes forces de compression irréalistes dans la diagonale équivalente.

1.7.1.2.1.2. Le modeéle a bielle excentrique unique

En utilisant la formule de largeur de la bielle selon Mainstone (1974), Al-Chaar (2002) [100]
a proposé de placer la seule bielle diagonale d'une maniére excentrique avec ses nceuds Situés
sur les poteaux a la méme distance que la longueur de contact, ou une défaillance du poteau
peut étre attendue se produit en raison du cisaillement. Le modéle a également considéré un
facteur de réduction en raison des dommages existants des remplissages ou de la présence
d'ouvertures et de I'influence du comportement hors plan sur la capacité de resistance dans
le plan.

La recherche sur les cadres remplis de magonnerie est appliquée dans ASCE-41[101] pour
I'évaluation des batiments existants. L'ASCE-41 suggére l'utilisation de la modélisation
diagonale inélastique des bielles pour les cadres remplis a des fins d'analyse globale (ASCE,
2006). Cependant, pour tenir compte de I'effet du remplissage sur les poutres et les poteaux,
ce document suggere les bielles excentriques comme le montre la figure 1.39.
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(@) ()

Figure 1.39. Configuration de la bielle proposée dans 'ASCE-41 pour calculer (a) la force
dans les poteaux (b) la force dans les poutres. [101]

1.7.1.2.1.3. Le modeéle a diagonales multiples

Le modéle mono-diagonal qui agit de maniére concentrique dans les nceuds de la structure,
bien qu'il fournisse des informations sur le comportement global du panneau, ne peut pas
représenter I'effet que la maconnerie a sur les éléments de portique. Si le panneau se ruine
par glissement (comme on I’a vu en détail au paragraphe 1.4.1.1.), il interagit avec ses
poteaux associés non seulement dans les neeuds, mais aussi sur leur hauteur, ce qui entraine
une modification substantielle de I'état de contrainte du poteau. Ainsi, les moments de
flexion et les forces de cisaillement dans les poteaux ne peuvent pas étre modélisés de
maniére appropriée et des rotules plastiques peuvent apparaitre dans des zones impreévisibles.
Mosalam et al (1998) [102], par exemple, ont noté lors d'un test pseudo-dynamique sur une
structure en acier avec remplissage de deux étages a double travée gque la section du moment
de flexion maximum a été déplacée loin des connexions poutre-poteau. lls ont conclu que
I’utilisation d'éléments de bielles hors-diagonaux pourrait représenter ces phénomenes.
Crisafulli et al. (2000) a précisé qu'en utilisant un seul modéle diagonale de bielle
concentrique, les effets locaux de l'interaction entre le panneau de remplissage et le cadre
environnant ne peuvent pas étre bien détectés (c.-a-d. emplacement des rotules plastiques
potentielles).

Suite a ces considérations, I'idée des diagonales excentriques, qui ont les points de départ sur
la hauteur des poteaux ou la longueur du des poutres (figure 1.40) [103], s'est développée.

Figure 1.40 : Modeéle de diagonale excentrique [103]
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La longueur de contact Ic, exprimée en termes de largeur de la diagonale w, est :

= (1.33)

l
¢ cos O

Au cours des dernieres années, des modeles informatiques plus complexes ont été
développés, résumés dans [31], qui reposent sur l'utilisation d'un systéme doté de plusieurs
diagonales qui reflete plus précisément le comportement des panneaux de magonnerie
encadrés.

Leuchars et Scrivener (1976)[104] ont introduit un modele dans lequel les diagonales ont
leur point de départ a la moitié des poteaux, et un élément qui forme I'effet du frottement est
ajouté (figure 1.41.).

Figure 1.41 : Le modele proposé par Leuchars et Scrivener

Thiruvengadam (1985) [105] a utilisé un modéle a bielle multiple compose de diagonales
et treillis verticales articulées orientées dans les deux sens; par conséquent, la rigidité
verticale du panneau est comptabilisée. Il a divisé le remplissage en sous-panneaux ; Chaque
sous-panneau était représenté par des bielles diagonales équivalentes dans les deux sens
(figure 8 (a)). La zone de chaque bielle équivalente a été calculée en fonction des
caractéristiques géométriques de chaque sous-panneau selon I'égquation suivante

Ag=— ¥t (1.34)

T ap (1+v)cos3 0

Ou Ad est la zone de la section transversale, a est la longueur du sous-panneau, b est la
hauteur du sous-panneau, t est I'épaisseur de la paroi, v est le module de Poisson et 6 est
I'angle lié a a et b (voir la figure 1.42).
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Figure. 1.42 : Le modele diagonal multiple proposé par Thiruvengadam
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Andreaus (1985) [106] étend le concept de la diagonale et suppose que le panneau de
maconnerie peut étre représenté par un systeme de réseau de bielles pour générer un réseau
similaire aux éléments finis (figure 1.43.).

Figure. 1.43 : Modele proposé par Andreaus

Syrmakezis et Vratsanou (1986) [107], qui se sont concentrés sur l'importance de la
longueur de contact du panneau-cadre, ont utilisé un modéle a cing bielles comprimées
paralleles. La largeur de chaque bielle est proportionnelle & la largeur totale. Pour les
remplissages avec un rapport h/ | entre 0,50 et 2, une équation empirique a été proposee pour
évaluer la largeur totale de la zone de compression

w

2 =064-+3(%-01) (1.35)

Ou h et | sont respectivement, la hauteur et la longueur du poteau et de la poutre, mesurés a
I’axe ; et dc est la profondeur du poteau parallele au remplissage. Ils ont conclu que le
nombre de bielles n’est pas trés important pour calculer les déplacements mais influence les
distributions des moments de flexion dans le cadre (Figure 1.44).

Figure 1.44 : Modeéle proposé par Syrmakezis et Vratsanou

Mochizuki (1988) [108] a utilise des élements de bielles multiples pour représenter la
rupture de glissement dans le remplissage ; Cependant, aucune information claire sur les
calculs de la surface équivalente n'a été donnée.

Schmidt (1989) [109] propose un modeéle avec deux diagonales excentriques se croisant
(figure 1.45).San Bartolome (1990) [110] propose un modeéle a neuf diagonaux

Figurel.45 : modeéle a deux diagonales proposé par Schmidt
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Hamburger et Chakradeo (1993) [111] ont étudié des batiments en acier avec un
remplissage de magonnerie, et ont accordé une attention particuliere a I'articulation poutre-
poteau. lls ont propose I'utilisation de bielles diagonales équivalentes placées a coté des
ouvertures (c'est-a-dire une paroi de remplissage avec une ouverture, donc deux bielles sont
utilisées). Les bielles doivent étre tangentes au coin de I'ouverture de la fenétre. En regardant
les resultats du modele numérique, ils ont recommandé que la largeur de chaque bielle
équivalente ne dépasse pas deux fois I'épaisseur du remplissage.

Crisafulli (1997) [42] propose un modele avec deux diagonales paralléles dans chaque
direction pour modéliser la compression et les deformations dans la direction diagonale, et
avec deux ressorts introduisant I'effet de glissement dans la couche de mortier horizontale
(figure 1.46).

nod intermn

= . ) —— compresiune

;l-: i _nod "dummy” — infindere
—
<+

Figure 1.46 : Le modele proposé par Crisafulli
Chrysostomou(1991) [112] et Chrysostomou et al. (2002) [113] visait a obtenir la réponse
des cadres remplis en cas de tremblement de terre en tenant compte a la fois de la rigidité et
de la dégradation de la résistance des remplissages.

Il a proposé de modéliser chaque panneau de remplissage par six bielles inclinées par
compression (figure 1.47). Trois axes paralleles ont été utilisés dans chaque direction
diagonale, et les bielles se situant en dehors de la diagonale ont été positionnés a des endroits
critiques le long des éléments de cadre. Ces emplacements sont spécifiés par le parameétre o,
qui représente une fraction de la longueur ou de la hauteur d'un panneau et est associé a la
position de la formation d'une rotule plastique dans une poutre ou un poteau.

Les valeurs théoriques pour ce parameétre sont données par Liauw et Kwan (1983a, b, 1984).
En tout point lors de I'analyse de la réponse non linéaire, seules trois des six bielles sont
actives et les bielles sont commutées dans la direction opposée chaque fois que leur force de
compression est réduite a zéro.

frame
alemeant

Figure 1.47 : Modélisation du panneau de remplissage par six bielles (Chrysostomou 1991)
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El-Dakhakhni et al. (2003) [2] a proposé un modéle a trois bielles pour les cadres en acier
remplis de magonnerie, avec un élément diagonal concentrique et deux bielles paralléles hors
diagonale qui coupent les éléments de cadre en acier (figure 1.48), ou les valeurs de longueur
de contact tiennent compte des capacités du moment plastique. La surface totale, A, des
bielles équivalentes dépend de la longueur de contact de poteau (ac) et des paramétres
géométriques du remplissage.

A= (-ag)ht (1.36)

cos O

La surface de la bielle centrale est A/ 2, et la surface des deux autres bielles hors-diagonale
est A/ 4. Le modéle peut prendre en compte le comportement ortho-tropique des panneaux
de maconnerie et peut prédire la rigidité et la capacité de charge maximale du remplissage
(Chrysostomou et Asteris 2012[114]).
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Figure 1.48 : Modélisation du panneau de remplissage par six bielles (El-Dakhakhni 2000,
El-Dakhakhni et al, 2001).

Crisafulli et Carr (2007) [115] et Smyrou et al. (2011)[116]ont formulé un modéle de
bielle basé sur un €élément a quatre nceuds, qui représentait le panneau de remplissage a
travers deux bielles paralléles hors-diagonales et un connecteur de cisaillement capable de
tenir compte de la défaillance de tension diagonale et de la rupture de cisaillement le long
des joints de mortier (figure 1.49). Dans leur modeéle, la largeur de chaque bielle équivalente
était égale a la moitié de celle du modéle a bielle unique. La largeur du modeéle de la bielle
unique était comprise entre 10% et 40% de la longueur de la diagonal du panneau et peut
étre calculée par les équations rapportées dans le tableau 1.2. La séparation verticale des
bielles (hz dans la figure 1.49) varie entre z / 3 et z/ 2, z étant la longueur de contact calculée
par Eq (2). En raison de la réduction de la longueur de contact entre le cadre et le remplissage,
et a la fissuration du remplissage de magonnerie, la zone des bielles diminue a mesure que
le déplacement axial de la bielle augmente. Selon les résultats rapportés par Decanini et
Fantin (1987) [90], la largeur de la bielle equivalente peut diminuer d'environ 20% a 50%
en raison de la fissuration du panneau de magonnerie.
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Figure 1.49 : Modele a bielles multiples proposé par Crisafulli et Carr (2007) pour le
panneau de remplissage en maconnerie (seules les bielles et le ressort de cisaillement actif
dans une direction sont représentés)

Le macro-modéle proposé par Rodrigues H., Varum H., Costa A. (2008)[117] est une
amélioration du modéle a deux bielles équivalente couramment utilisé. 1l prend en compte
le comportement de l'interaction du panneau de macgonnerie dans les deux directions. Afin
de représenter un panneau de maconnerie, ils considéraient quatre éléments bielles avec un
comportement linéaire rigide, et un élément central dans lequel le comportement
hystérétique non linéaire est concentré (Figure 1.50).

Strurs

Certra

|

Figure 1.50 : interaction bidirectionnelle entre les bielles (Rodriguez et al, 2008)

Le comportement non linéaire est caractérisé par une courbe d'enveloppe multilinéaire
(Figure 1.50), définie par neuf paramétres, representant: la fissuration, la résistance
maximale, la diminution de la rigidité aprés la résistance max et la résistance résiduelle, pour
chaque direction, ce qui permet de prendre en considération Le comportement non
symétrique.

Le Tableau 1.2 [118] résume les différentes approches de modélisation des bielles pour
simuler le panneau de remplissage.

Nombre de
) bielles dans R
Auteurs Année But du modeéle
chaque

direction

Modeles a une seule bielle
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Holmes

1961 1

Modélisation de la résistance, de la
rigidité et de la déflexion a la rupture
du remplissage

Stafford-Smith

1962 1

Modélisation de la largeur effective de
la bielle équivalente (linéaire)

Stafford-Smith et
Carter

1969 1

Modélisation de la rigidité, de la
résistance ultime, de la charge de
fissuration du remplissage

Mainstone&Weeks

1970 1

Modélisation de la rigidité et de la
résistance du remplissage

Mainstone

1971 1

Modélisation de la rigidité et de la
résistance du remplissage

Klingner&Bertero

1976 1

Modélisation de la  réponse
hystérétique du remplissage, ainsi que
de la résistance et de la rigidité du
remplissage

Liauw & Kwan

1984 1

Modélisation de la rigidité et de la
résistance du remplissage

Zarnic&Tomazevic

1988 1

Modélisation de la résistance latérale
et de la rigidité du remplissage

Saneinejad& Hobbs

1995 1

Modélisation de la réponse force-
déplacement non  linéaire  du
remplissage jusqu'a la charge ultime

Flanagan & Bennett

1999 1

Modélisation de la résistance a
I'écrasement des coins et de la rigidité
du remplissage

Dolsek&Fajfar

2008 1

Modélisation de la réponse force-
déplacement du remplissage par une
réponse tri-linaire

Modéles a bielles m

ultiples

Syrmakezis&Vratsanou

1986 5

Considération de I'effet de la longueur
de contact sur la répartition du moment
du cadre ainsi que la résistance et la
rigidité du remplissage

Shmidt

1989 2

Modélisation de l'interaction cadre-
remplissage ainsi que de la résistance
et de la rigidité du remplissage

Chrysostomou

1991 3

Modélisation de l'interaction cadre-
remplissage ainsi que de la réponse
hystérétique du  panneau  de
remplissage sous une charge sismique,
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compte tenu de la rigidité et de la
dégradation de la résistance

Modelisation de l'interaction cadre-
remplissage ainsi que de la résistance
a la compression et au cisaillement du
remplissage

Crisafulli 1997 2

Tableau 1.2. Résumé de quelques modeles de bielles développés pour les panneaux de
remplissage [SIAMAK SATTAR]. [118]

L'étude comparative effectuée par D. Samoila [119] se concentre sur la détermination de la
largeur de la bielle comprimée au moyen de différentes équations disponibles dans la
littérature. L'influence du remplissage sur les membres du portique est étudiée sur plusieurs
modéles, tels que le modele a simple bielle, le modéle a trois bielles et les modeles aux
éléments finis. Elle recommande I'utilisation de la relation Paulay et Priestley dans I'analyse
du comportement général des cadres remplis, car elle donne des résultats corrects et en raison
de sa simplicité, alors que le modele a trois bielles est I'approche appropriée pour déterminer
le comportement local des effets de I'interaction de remplissage et du cadre.

1.7.1.2.2. Caractéristiques mécaniques du panneau de remplissage

La détermination de la résistance et la rigidité des panneaux de remplissage en magonnerie
encadrés et leur contribution a la résistance structurelle globale de la structure a été une
préoccupation constante pour les chercheurs.

1.7.1.2.2.1. La résistance du panneau de remplissage

La résistance du panneau de remplissage (bielle) est calculée en fonction du mode de rupture
du panneau de remplissage

1.7.1.2.2.1.1. Résistance de la bielle associée au mode de rupture paralléle au plan du
panneau

Les premieres propositions analytiques ont été faites dans les années 1950 par S.B. Smith[8],
qui a déterminé des relations empiriques, déduites des tests expérimentaux. Grace a cela, les
forces diagonales peuvent étre déterminées en fonction du paramétre adimensionnel An, qui
dépend du rapport entre la rigidité du panneau et celle du cadre.
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a. Résistance de la bielle au cisaillement

Riddington et Stafford Smith (1977) [120] déterminent la valeur de la force de cisaillement
qui provoque la rupture par glissement comme suit :
ToAm

v, = (1.37)

S 1.43-p(0.8 %—0.2)

Ou :

Am la surface du panneau de magonnerie dans un plan horizontal 4,,, = t L,,;;
u coefficient de frottement ;

7, Cohésion de la couche de mortier.

Paulay et Priestley (1992) [5] considerent que Les critéres de rupture de Mohr-Coulomb
peuvent étre appliqués pour évaluer la résistance maximale au cisaillement pour ce type de
mécanisme de défaillance :

Tf = To + 1Oy (1.38)

Ou, ty= la capacité cohésive des litsde mortier, u= coefficient de frottement glissant le long
du joint du lit, et gy est la contrainte de compression verticale dans les parois de remplissage.
En Appliquant 1’équation ci-dessus sur la surface du panneau de remplissage, la force de
cisaillement horizontale maximale V; qui s'oppose au glissement est évaluée comme suit

Ve=totly,+uN (1.39)

Ou t = épaisseur de la paroi de remplissage, [,,, = longueur du panneau de remplissage et N
charge verticale dans les murs de remplissage. Dans FEMA 306 (1998) [78], N est déterminé
comme étant la charge verticale appliquée par déformation de raccourcissement vertical dans
le panneau due aux des déplacements latéraux.

N =1,tE,O04° (1.40)
Ou, Em = module d"Young de la magonnerie, et O, est I'angle de glissement inter-étage.
Dans cette étude, N est estimé directement comme une somme de la charge verticale externe

appliquée sur le panneau et de la composante verticale de la force de compression diagonale
RC, comme le montre la Figure 1.51 [121].
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Figure 1.51 : paramétres d’action du remplissage en magonnerie et la bielle
diagonale équivalente [121]

La charge verticale externe est nulle pour les murs de remplissage du batiment et seule la
composante verticale de la force de compression de la bielle est considérée(N = Rc sin©).
Par conséquent, la force de cisaillement maximale peut étre calculée comme suit:

En substituantVs = R, cos O, la composante horizontale de la force de cisaillement R.de la
figure 9, dans I'équation ci-dessus on obtient :

R.cosO =1y tly, +puR.sin@ (1.41)
Au final, ona:

_ _Totlm _  ToAm
Vf - (1-u tano) - (1-u tan®) (142)

Les plages typiques detysont 1 < 7, < 15 kg/cm2. A des fins d'analyse, on peut supposer
typiquement que 7, = 0.05 f'm(Paulay et Priestley, 1992).

pooLalwary) i (143)

CUu(fptafy) T 4l

f’m est la résistance de la magonnerie en compression ; j : épaisseur du joint du mortier ; hb
: hauteur d’un bloc de magonnerie (brique) ; f’cb : résistance en compression d’un bloc de
maconnerie ; ftb : résistance en traction d’un bloc de magonnerie, prise égale a 0.1 f ’cb ;
Uu: coefficient de non uniformité de contrainte, prise égal a 1.5; f’j : résistance en
compression du mortier, prise égal a 8MPa.

Quant a p, Les auteurs recommandent un coefficient de frottement de 0,3 mais d’autres
auteurs, a partir des résultats expérimentaux de Chen (2003)[122]proposent la formule

suivante pour calculer celui-ci:

u = 0.654 + 0.000515 f’j (1.44)
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La résistance du panneau a été déterminee par Fardis dans [123]:
Frax =13 fip Lt (1.45)

Ou :
ftp résistance a la rupture de magonnerie.

Afin de déterminer la force du mur de remplissage, Zarnié¢ et Gosti¢ (1997) [124] ont
propose 1’expression :

Frax = 0.818 =22 (14 [ +1) (1.46)
1

Ou:
€, =1.925 ¢ (1.47)

Tomazevic et Lutman (1988) [32] évaluent la résistance du panneau a la force de
cisaillement comme suit :

V,=A4,, (E) 142 (1.48)

Ou :

ft résistance a la traction de la maconnerie ;

o0 L'effort de compression moyen due a la charge verticale ;

b facteur de répartition de la force cisaillement, calculée en fonction de I'épaisseur de la
paroi.

Dans le «code roumain de conception pour les structures de maconnerie CR6-2006», la
résistance de conception correspondant au mécanisme de de rupture par cisaillement dans
les joints horizontaux est déterminée avec la relation :

Frar(z2w) = ——foao Lt (1 + @) (1.49)
Ou :
fvdO est la résistance de conception sous un effort de compression nul.
a =007 (47— 1) (1.50)

b. Résistance a la traction de la diagonale

Pour évaluer la force a laquelle les premiéres fissures apparaissent en raison des efforts
d'étirement, Riddington et Stafford Smith proposent la formule :
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V, =172 Apf,. (1.51)

Ou :

f'tm effort d'étirement admissible, recommandé par les auteurs comme 0.07MPa.

Les normes en Nouvelle-Zélande [33] adoptent les mémes modes de rupture du panneau
que celles de FEMA 306, les relations pour calculer la ruine de la diagonale par traction sont
modifiees respectivement par :

y, = 22tlot (152)

G
OU Oy = 1.7 f’me

f’me est la résistance de la magonnerie a la compression
Concernant la rupture due a la tension diagonale, suite a la proposition faite par Saneinejad
et Hobbs (1995)[19], la relation suivante a été adoptée:

Zﬁta't
Ve = ——F— 1.53
=20 (159

Ou la capacité de rupture de la magonnerie ot est égale a20 /f" .

C. Résistance a I’écrasement des coins comprimés

Selon le code CR6-2006, la résistance de conception correspondant a 1’écrasement des coins
de la diagonale comprimée est donnée par :

Fraz(zw) = 0.8 f; (6056)24/Z—lz’lst Ht3 (1.54)
ol

fa=f"me résistance de conception de la magonnerie & la compression ;
Eb, Ez module d'élasticité respectivement du béton et de la magonnerie ;
Ist est la valeur moyenne des moments d'inertie des poteaux limitant le panneau.

La résistance de conception associée a la fissuration le long de la diagonale comprimée est
la suivante :

fvaoLt
FRd3(Zu) = —0.6d(?059 (155)

Pour le calcul de la résistance a I'écrasement des coins, une version modifiée de la formule
proposée par Stafford-Smith et Carter (1969) a été utilisée. Ainsi, la composante
horizontale de la capacité de résistance de la diagonale est donnée par :

V,=wtf ,,cosO (1.56)

m90

52



Chapitre | Synthése bibliographique

Dans lequel :

W la largeur de la diagonale équivalente
P'm90 la résistance de la magonnerie dans la direction horizontale, qui peut étre prise égale
a 50% ou a 100% de la résistance de la magonnerie en compression f ’m. Dans notre étude

f,m90 = I:,m
d. Résistance a la rupture d’ensemble

Dans le cas de la rupture de I’ensemble du panneau, I’article, basé sur les formules déduites
par Paulay et Prietley (1992) intégrées par le FEMA 306, propose les expressions
suivantes :

Vimi = A 2 f,me (1.57)

Ou:

Vmi La capacité de cisaillement initiale consommée pendant le premier cycle de charge ;
Vmf Capacité de cisaillement finale suite a I'action cyclique des forces ;

Am aire de cisaillement horizontale égale au produit de L (longueur du panneau) et t
(épaisseur du panneau).

Les normes en Nouvelle-Zélande [33] adoptent les mémes modes de rupture du panneau
que celles de FEMA 306, les relations pour calculer la ruine de la diagonale par cisaillement
dans son ensemble sont modifiées par :

Vini = Am 017 JF7 (1.59)
Ving = 0.3 Vg (1.60)

1.7.1.2.2.1.2. Reésistance de la bielle associee au mode de rupture perpendiculaire au
plan

Le Code de la Nouvelle-Zélande spécifie également une relation de calcul pour évaluer les
résistances du panneau aux sollicitations perpendiculaires au plan, basé sur la recherche faite
par Angel et Abrahams (1994)[125]:

v, = %A RyR, (1.61)
t

Ou:

f'm la résistance de la magonnerie ;

A coefficient d'élancement calculé par le rapport H / t ;

R1, R2 coefficients de réduction introduisant I'effet des actions perpendiculaires au plan.
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Le coefficient R1 est égal a un (1) pour la situation ou le mur n'est pas du tout endommagé
et a des valeurs de sous-unités pour des dommages modérés et graves. Le facteur R2 désigne
la réduction de la rigidité des eléments courbés du cadre et est calculé avec :

R, = 0.35+ 71.4 (10)°E,I, <1 (1.62)

Les regles roumaines [CR6] fournissent également une relation de calcul de la résistance
dans le cas de sollicitations perpendiculaires au plan ; Le calcul est réalisé pour une bande
de paroi de 1000 mm de largeur :

Mgyxa1 = Wiy fra1
1.63
{MRde = Wwfxdz ( )

Dans lequel :

fxdl, fxd2 résistance de conception a la traction par flexion perpendiculaire au plan de
maconnerie, selon le mode de rupture : paralléle aux joints horizontaux respectivement
perpendiculaires aux joints horizontaux ;

Ww Module de résistance de la paroi.

W, = (1.64)

L'influence de la résistance du panneau sur la force globale de la structure a été étudiée par
Mehrabi (1994) [126], qui a mené une série de 14 expériences sur des modeles a I'échelle
1/2. 1l a observé que la présence de la paroi de magonnerie entraine une augmentation de la
résistance structurelle de 175% par rapport au cadre simple. En outre, une augmentation de
54% de la résistance des panneaux fabriqués en brique pleine a été constatée par rapport a la
magonnerie avec briques creux.

1.7.1.2.2.1.3. Résistance de dimensionnement de la bielle

Decanini et Fantin[90] proposent une série d'équations empiriques pour estimer la plus
petite résistance de la diagonale équivalente pour quatre différents modes de rupture: tension
diagonale, cisaillement le long d'une fissure horizontale, écrasement des coins comprimés et
écrasement de la diagonale comprimée. L'expression générale est de la forme :

R.=fy tw (1.65)
Dans lequel :
f*m est la résistance a la compression fictive associée a chaque mode de rupture, en fonction
du parametre Ah. Le «code de conception pour les structures de macgonnerie CR6-2006x» [52]
impose que la résistance a la conception des panneaux de macgonnerie soit égale a la plus
petite des valeurs correspondant aux trois modes de rupture possibles suivants (cités ci-
dessous): glissement horizontal, compression diagonale ou écrasement des coins comprimés.
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Dans notre étude, la résistance de la bielle est déterminée en calculant la force nécessaire
pour atteindre la résistance de la magonnerie a 1’écrasement et la force nécessaire pour
atteindre sa résistance au cisaillement. Les composantes de ces forces, projetées dans la
direction de la bielle, sont utilisees pour attribuer a la bielle une résistance en compression.
Cette résistance en compression, Ruielle, cOntrole la résistance de la rotule plastique dans la
bielle comprimée équivalente en maconnerie [71] et [127]:

_ . Reisaillemet
Rbielle = min {Récrasementr cosO (166)

Ou 6 est I’angle formé par la bielle et I’horizontale

Avec
Ve '
Récrasement = cosce =wtf (1.67)
ToA
Reisaitiement = Vs = % (1.68)

1.7.1.2.2.2. Rigidité des panneaux de remplissage

L'estimation de la rigidité des structures rigides dans les cadres munis de panneaux de
remplissage est difficile & réaliser en raison de leur hétérogénéité, de la capacité de
déformation différente du béton et de la magonnerie.

La recherche expérimentale a révélé que la présence de murs de magonnerie soumis a des
actions dynamiques conduit a une réduction des déplacements latéraux et les forces
inertielles, donc, implicitement, a I'augmentation de la rigidité de la structure.

A la suite des essais effectués sur des panneaux de magonnerie, on a observé qu'ils avaient
initialement une rigidité élevée et, par conséquent, le mécanisme de transfert du chargement
latéral & partir d'un cadre prédominant (ou la contrainte principal est le moment de flexion)
aux poutres de type treillis (ou la contrainte principale est la force axiale). En raison de ce
mécanisme, les moments de flexion dans les éléments de portique sont plus petits et les
forces axiales augmentent de maniére significative (Figure 1.52) [128].

=z AT 2
17 3l 1L 1
— $ LS 2 N —
s Z
a. Effet de cadre prédominant b. Effet prédominant de poutres avec treillis

Figure 1.52. Mécanisme de transfert de charge latéral dans des cadres nus et cadres avec
des panneaux de magonnerie [128]
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Hobbs et Samai [129] ont étudié I'effet de la rigidité de la paroi par rapport a la rigidité du
cadre sur le comportement global de la structure. La conclusion des études était qu'un mur
avec une faible rigidité entraine un comportement ductile de la structure, alors qu'une paroi
rigide ou semi-rigide peut provoquer une rupture fragile, par cisaillement des poteaux du
cadre.

Fiorato [45] a noté que la présence de charges verticales augmente la rigidité et la résistance
de la structure en raison de la capacité accrue de la paroi pour résister a I'action de la force
de cisaillement.

Mehrabi [126] développe cette idée et, suite aux tests expérimentaux, note qu'une
augmentation de 50% de la charge verticale entraine une augmentation de la rigidité de 30%
et une augmentation de résistance de 25%.

Knights and Papia, dans l'article [130], analyse le cas d'un cadre rempli, schématisé a la
figure 1.53.b, ou le panneau est assimilé a une barre placée dans la direction diagonale,
articulée aux extrémités. Les auteurs proposent une méthode de calcul de la rigidité en
additionnant la rigidité du cadre (figure 1.53.d) avec la rigidité d'une seule section de la
maconnerie (figure 1.53.c).

Xg ; b X
p- R H2  p” EpER p FP

e D L

Figurel.53 : Schémas équivalents pour le cadre muni de remplissage mural réel ; (b) la
diagonale équivalente ; (c) et (d) la décomposition du modele diagonale équivalente [130]

La rigidité diagonale Kd associée au schéma de la figure 1.53.c est:

kg (cos6)?
a 1+’;—‘Si(sin6)2+‘1”’z—3(c056)2 ( )

Ou:

kd, ks, kg rigidité axiale de la diagonale, du poteau et de la poutres ;
0 angle oblique a I'horizontale.

_Eitw N _ EpA, N _ EyA,

kg = ; ;
T 4, "° Hy YT L,

Ou :
Ez module d'élasticite de la magonnerie ;
Eb module d*élasticité du béton ;
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t I'épaisseur de la maconnerie ;

W la largeur de la diagonale équivalente ;
dz longueur de diagonale équivalente ;
As section transversale du poteau ;

Hs la hauteur du poteau ;

Ag section transversale de la poutre ;

Lg Longueur de la poutre.

La rigidité du schéma de la figure 1.53.d est calculée avec :

-1
&=24W1L45Pﬁﬁ+4 l (1.70)

Hg3 Is Lg
Ou :
Is le moment d'inertie du poteau ;
Ig le moment d'inertie de la poutre.
La rigidité de I'ensemble du systeme est donnée par la relation suivante :

K=K, +K, (1.71)

Sattar[131] considére que la rigidité initiale de la paroi de remplissage est deux fois plus
rigide que la largeur de la diagonale équivalente et les propriétés de magonnerie:

E,wt

—— (cos0)? (1.72)

Apres la fissuration, la rigidité est réduite aa;, K.

K,=2

Dolsek et Fajfar[132] utilisent une relation simplifiée pour déterminer la rigidité:

Gy Lt

K, = -

(1.73)
Stafford Smith [8], a partir de la contrainte axiale dans la diagonale de compression Nd
équivalente, détermine la rigidité de la diagonale équivalente comme rapport d'effort a
déformation :

K — Ng _ Eerquiv (174)

z Acos®  dy

A.quiv aire de section transversale de la diagonale équivalente.

Kzo dz

Aequiv = (CosO)?E, (1.75)

La rigidité de la maconnerie au mouvement horizontal a 1I’expression :
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K,o =K, (cos6)? (1.76)

Crisafulli [1], dans le modéle avec deux diagonales paralleles et le ressort qui forme
I'influence du glissement (présenté au paragraphe 1.5.2.), suppose que la rigidité du ressort
a l'action de la force Ks est égale a une fraction ys de la rigidité totale de la diagonale de
maconnerie.

Ks = Y, ™22 (cos0)? (1.77)

Le facteur Y’sest compris entre 0,50 et 0,75.

La rigidité axiale de la rigidité de chaque diagonale représente la fraction du total restant
aprés déduction de la contribution a la rigidité de glissement. Cette rigidité est divisée de
facon égale aux deux diagonales :

(1_Ys) AZE

Ou Eest le module élastique tangent de la magonnerie.

Il convient de noter que les regles roumaines ne spécifient pas les relations de calcul pour ce
type de structure.

Cette revue de la littérature montre un grand nombre de méthodes pour calculer différents
parametres du modele a bielle. Ces méthodes peuvent prédire des valeurs trés différentes
pour les caractéristiques du panneau de remplissage, telles que la résistance et la rigidité. La
figure 1.54 compare différentes méthodes utilisées pour calculer la résistance et la rigidité
du panneau de remplissage pour I'un des spécimens testés par Mehrabi (1994)[126], connu
sous le nom de spécimen 8. Les lignes pleines et pointillées de cette figure montrent
respectivement la résistance et la rigidité calculées en fonction de diverses méthodes. Cette
figure montre une grande différence entre la rigidité et la résistance prédites par diverses
méthodes, ce qui implique la nécessité d'avoir une prédiction précise des propriétés du
panneau de remplissage dans I'approche du macro-modéle. .
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El-Dakhakhni {Cracking)
Stafford-Smith (Horizontal shear failure)
Stafford-Smith (Diagonal tensile failure)
Stafford-Smith (Compressive failure)
Flanagan (Corner crushing)

— Mainstone (Corner crushing)

: : Saneinejad & Hobbs (Cracking)

80L Liauw & Kwan (Corner crushing)
Zarnic & Gostic (Diagonal cracking)

: =——FEMA 273 (Horizontal failure)

601 : E i StaffordSmith

: y : ===:Flanagan

)i : Mainstone

: P : Saneinejad & Hobbs
40 — ' : 7 Zarnic & Gostic
’ - : ===-FEMA 273
’" oo : El-Dakhakhni
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Figure 1.54 : Comparaison entre différentes méthodes pour calculer la rigidité et la résistance du
panneau de remplissage dans le spécimen 8 testé par Mehrabi (1994). Les lignes pleines montrent la
force et les lignes pointillées montrent la rigidité. Les lignes pointillées sont arrétées a un
déplacement latéral arbitraire. Pour chaque méthode, le mécanisme de défaillance correspondant est
signalé dans la légende.[126]

1.7.1.2.2.3. Définition de la loi constitutive du panneau de remplissage

Lorsque des analyses non linéaires des structures en portiques en béton armé avec
remplissage sont nécessaires, I'évaluation d'une loi constitutive complete a attribuer a la
bielle équivalente est une étape fondamentale. Etant donné que la bielle équivalente
représente une idéalisation d'un probléme physique réel (la bielle n'existe pas réellement), sa
capacité non linéaire ne peut pas étre réalisée par une approche expérimentale directe mais
dérivée en observant le comportement réel d'un systéme cadre- remplissage. Le
comportement cyclique d'un cadre rempli n'est pas facile a cerner, donc les modéles proposés
de temps a autre ont dd introduire des regles plus complexes pour tenir compte du
comportement réel. En outre, afin d'étendre I'utilisation de macro-modeles pour effectuer des
analyses non linéaires, plusieurs approches ont été proposées. Certaines d’entre elles
fournissent d’abord la détermination d’une loi constitutive monotone a utiliser comme
courbe de base pour les analyses cycliques. Parmi celles qui sont présentées ici, sont
considérées dans l'opinion des auteurs comme les plus appropries et flexibles pour des
analyses plus complexes.

Panagiotakos et Fardis (1996)[133], au moyen de tests cycliques expérimentaux sur des
échantillons a I'échelle effectués sur des cadres avec des panneaux de remplissage en briques,
ont défini une relation tétra-linéaire simplifiée (Figure 1.55). Si aucune résistance résiduelle
n'est supposée, les segments sont réduits a 3. Les branches décrivent le comportement de
cisaillement initial du panneau, la formation de la bielle équivalente (aprés le détachement
du cadre-remplissage), 1’affaiblissement de la réponse apres le déplacement Sm et une
résistance residuelle constante finale (géneralement introduite pour améliorer la stabilité
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numérique). Les parameétres nécessaires pour définir les différentes branches de la courbe
sont décrits ci-dessous :

& Force

Sy = = 5 Dufunmm:
Figure 1.55 : Relation force-déplacement pour le modéle a bielle équivalente proposé dans
Pangiotakos et Fardis (1996)
¢ Rigidité initiale K1

K, = (1.79)

Dans lequel G,, est le module d'élasticité tangentielle du remplissage de magonnerie, I, h et
t sont respectivement la longueur, la hauteur et I'épaisseur du panneau.

e Force élastique Fy
F,=f,tl (1.80)

Dans lequel f, est la résistance au cisaillement du panneau.
e Rigidité post-élastique K2

E,étant le module de Young moyen de la magonnerie.

e Force maximale Fm

Elle est assumée comme
Fn=1.25F, (1.82)

e Déplacement associé a la force maximale Sm

Fn—F
_I_mY

Sm =Sy +

(1.83)

60



Chapitre | Synthése bibliographique

e Rigidité de la branche ramollissante K3
A supposer dans la gamme :

0.005K, <K;<0.1K, (1.84)
e Force résiduelle Fr

A supposer dans la gamme :
0<FE <0.1F (1.85)

e Déplacement correspondant a la force résiduelle Sr

Fr—Fp
o (1.86)

Cette relation représente un Véritable instrument général et flexible pour décrire le
comportement non linéaire de la bielle équivalente afin de reproduire I'un des systémes
cadre-remplissage, ce qui convient a différentes maniéres d'étalonnage. Certains auteurs ont
adopté cette loi dans leurs études proposant différents critéres pour déterminer certains
parametres pour mieux s’accorder avec leurs résultats expérimentaux.

S, =S+

La loi constitutive proposée par Bertoldiet al. (1993) [134] a été obtenue par une campagne
expérimentale sur 10 portiques différents ayant deux travées a portée égale et un nombre
variable d'étages (de 2 a 24). Des analyses Pushover ont été effectuées a la fois pour les
portiques nus et les portiques remplis, en identifiant la bielle équivalente par I'équation

==+ K, (1.87)

0.35F ek,

Sy Sm Sr Displacement

Figure 1.56 : Relation force-déplacement pour le modele a bielle équivalente considéré
dans Bertoldi et al. (1993)

Ou les valeurs K1 et K2 sont données dans le tableau 1.3 et le paramétre Ah est déterminé
par I'expression de Mainstone.
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rh<3.14 3.14< 2h<7.85 rh>

K, 1.3 0.707 047
Ki 0.178 0.01 0.04

Tableau 1.3 : Détermination des paramétres K1 et K2 [15].

La relation force-déplacement de chaque bielle équivalente est rapportée a la figure 1.56.
Les principaux parametres a déterminer sont K,,, etF,,, (résistance et rigidité maximale de la
bielle equivalente). La rigidité Km peut étre calculée comme suit :

_Epwt

K, (cosB)? (1.88)
L'évaluation de la force maximale Fm est effectuée en tenant compte de quatre mécanismes
d'effondrement possibles du panneau représentatifs des modalités de dégats les plus
reconnaissables observés dans les expériences: écrasement au centre du panneau,
écrasement des coins, glissement des éléments et défaillance de la diagonale par
cisaillement. Chacun de ces mécanismes est associé a une contrainte finale spécifiée ow
ayant une répartition uniforme sur la section transversale et sur la longueur de la bielle
équivalente. Les expressions possibles pour ow sont indiquées ci-dessous :

e Ecrasement au centre du panneau

_ 116 o4y tan@
Tw1 = K1+Kz4p (1.89)
e Ecrasement des angles
112 g4y sinO cosO
Owz = K1(Ap) 912+ K,(2,,)0-88 (190)

e Glissement des unités
_ (1.2 5in6+0.45 cosO)u+0.3 oo

= e
E'FKZ

e Rupture de la diagonale par cisaillement

_ 0.6 1,,0+0.3 g9
Ows =% —— (1.92)

(1.91)

w3

Dans les équations rapportées ci-dessus, a,,o est la résistance a la compression normale de
la maconnerie constituant le remplissage ; t,,0 €st la résistance au cisaillement de la
maconnerie ; u est la résistance au glissement des joints du lit de mortier tandis que o est
la contrainte normale moyenne agissant sur le panneau. La composante horizontale de la
force critique correspondante est associée au minimum de ces forces et peut étre évaluée
comme suit :

F,, = (W) pin t W cosO (2.93)
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Ce type d'approche est certainement plus que d'autres liés a la mécanique du systéme en
tenant compte de toutes les principales modalités de défaillance possibles, mais une grande
validation, basée sur plusieurs typologies de portiques remplis, devrait étre effectuée pour
évaluer l'applicabilite réelle de chaque systeme. Le modéle a eté validé et verifié en
comparant la réponse calculée et mesurée de plusieurs spécimens (Decanini L. et al, 2004).
En comparant les résultats obtenus expérimentalement avec ceux obtenus analytiquement,
on a verifié que le modele proposé pourrait étre raisonnablement utilisé pour I'estimation de
la réponse sismique des structures de cadres remplies.

D'autres formulations ont été proposées pour définir la loi constitutive de la bielle
équivalente. Les deux, ici proposées, représentent une bonne référence pour les applications.
En particulier, la détermination de la force de la bielle équivalente constitue lI'une des
questions les plus importantes dans la définition de la loi constitutive puisqu'elle ne dépend
pas simplement du volet de résistance aux forces de cisaillement mais plus réaliste sur
I’interaction cadre-remplissage et également sur la partie de la charge verticale supportée par
le remplissage. Pour cette raison, une relation supplémentaire pour I'évaluation de la force
maximale Fmax attribuée a la bielle équivalente due & Zarnic et Gostic (1997) [124]est donnée
ici afin de fournir un apercu plus large.

Frax = 0.818 =22 (14 |2 +1) (1.94)
1
Ou:C; = 1.925 = (1.95)

Et les autres symboles ont la méme signification que ceux utilisés précedemment.

Selon le code Fema 273[135], le comportement de la maconnerie est en général non-linéaire
de type fragile [136]. La figure 1.57 montre une loi contrainte-déformation (fm-¢), typique
pour la magonnerie. Le comportement est non-linéaire jusqu’a ce que la contrainte ultime de
compression f’m soit atteinte. Pour de plus grandes déformations, la contrainte chute presque
linéairement jusqu’a une petite fraction de la contrainte ultime (de 10 a 20 % de f"m selon
les auteurs). Ensuite, la contrainte reste constante pour une augmentation de déformation
[121].La résistance en traction des remplissages en magonnerie a été négligée dans nos
analyses.
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Figure 1.57 : Loi de comportement de la magonnerie [76]
1.7.1.3. Influence des ouvertures dans les remplissages sur la macro-modélisation

La présence d'ouvertures de portes ou de fenétres dans les murs de remplissage en
maconnerie exerce une influence sur la résistance et la rigidité latérales par rapport au cas
des remplissages solides. D'un point de vue général, le mécanisme d'endommagement
global, activé sous des charges latérales, subit une modification en fonction de I'amplitude
de l'ouverture et de sa position dans le panneau de remplissage. Un nombre remarquable
d'études concernant I'effet de lI'ouverture sur les systémes de cadres remplis est disponible
dans la littérature, la plupart d'entre elles sont basées sur des recherches expérimentales ou
des analyses en EF raffinées. Parmi les premieres études, Papia (1988)[137], au moyen de
I'approche par la méthode en éléments finis, a évalué la perte de rigidité due a la présence
d'ouvertures homothétiques centrées par rapport au contour du panneau. Il a constaté que
pour une large gamme de valeurs, la rigidité a une décroissance linéaire lors de
l'augmentation de I'amplitude de l'ouverture. En se basant sur cette relation a peu prés
linéaire, d'autres auteurs ont développé I'idée de définir un facteur de réduction pour la
largeur équivalente de la bielle afin de tenir compte de la présence des ouvertures, en
maintenant le méme concept de modélisation. Des études importantes dans ce sens sont dues
a Al-Chaar (2002)[100], a partir de la largeur équivalente proposée par Mainstone (1974),
suggere la formule suivante pour le facteur de réduction, compte tenu des zones de
I'ouverture et du panneau de remplissage:

2
R, = 0.6 (m) ~ 1.6 (M> +1 (1.96)
panel panel
Donc
Wyeq = W RiR, (2.97)

Ou R2 est un coefficient, allant de 0 a 1, pour tenir compte des dommages au remplissage,
s'il existe.
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Asteris (2003) [20], qui a déterminé, au moyen d'une discreétisation EF raffinée, un facteur
de réduction de la rigidité a utiliser en combinaison avec I'expression fournie par Mainstone
pour l'identification de la largeur équivalente. Une approche similaire a été suivie par Papia
et al. (2003)[138]. Les auteurs ont proposé I'expression analytique suivante pour le facteur
de réduction r a la suite d'une étude numérique approfondie (figure 1.58)

r(§) =1-217¢&*+6.35 &> —5.176 ¢? (1.98)
(a)m yT o “mnl " (b)‘o
_2-:.'~ g f’/,V /}717/ ™ £ S2I6 06353 - S17]
T
W __2H
- N7 ‘?2/_4?? fl s
Imtl.cccicinas

Figure 1.58 : Détermination du facteur de réduction due a la présence d'ouvertures (Papia
et al., 2003): (a) Micro-model EF; (b) relation r ().

Dans I'hypothése d'ouvertures homothétiques, le paramétre & est évaluable comme le rapport
entre la longueur (ou la hauteur) de I'ouverture par rapport a la longueur (ou la hauteur) du
panneau.

Une autre expression pour le facteur de réduction a été proposée par Mondal et Jain[139]
(2008). Cette fois, I'extension de l'ouverture par rapport au panneau a été considérée en
termes de rapport de surface. L'expression fournie pour le facteur de réduction pw est la
suivante :

pw =1—2.6a. (1.99)

acO ¢étant le rapport entre la surface de l'ouverture et la surface du remplissage. Enfin, les
auteurs concluent leur étude en affirmant que si la superficie de I'ouverture est inférieure a
5% de la superficie du remplissage, sa présence peut étre négligée, alors que si la zone
d'ouverture est supérieure a 40%, la présence du remplissage peut étre négligée.

Une vaste enquéte expérimentale sur le sujet a été réalisée par Kakaletsis et
Karayannis(2009) [140], qui ont analysé le comportement cyclique de plusieurs cadres
remplis de RC avec des ouvertures de tailles et de positions différentes. Au moyen des
résultats expérimentaux obtenus, les auteurs ont proposé un modele paramétrique de la
courbe monotone a utiliser pour l'attribution de la loi non-linéaire de la bielle équivalente.
Tasnimi et Mohebkhahb (2011) [141] ont également formulé une autre relation a utiliser
pour les cadres en acier.
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Aussi Asteris et al. (2011) [36] a propose la formule suivante pour le facteur de réduction :
A=1-2a,%*+a,t* (1.100)

Dans laquelle aw est le pourcentage d'ouverture de paroi de remplissage (zone d'ouverture /
la zone de paroi de remplissage).

Dans une étude récente de Decanini, Liberatore et Mollaioli(2014)[142], les auteurs ont
examiné un grand nombre (environ 150) de tests littéraires expérimentaux et numériques
afin d'obtenir des expressions numeriques pour un facteur de réduction a appliquer a la fois
a la résistance et rigidité de la bielle équivalente en présence d'ouvertures. Le facteur de
réduction (p) proposé par les auteurs doit étre utilis¢é comme multiplicateur pour la largeur
(Figure 1.59).

_
-

JL_——  JIL
/L-)p

=i : == = : e

e = strut width for mfill with opening
£=width reduction factor

Figure 1.59 : modeéle a bielle diagonale pour remplissage avec ouverture (Decanini et al.,2012)

La taille d'ouverture est prise en compte au moyen des ratios suivants :
loho Iy ho
adg = E 100 a = ? 100 ap = F 100 (1101)

Le facteur de réduction peut étre exprimé de maniére adéquate par les équations suivantes,
données par la somme de deux fonctions exponentielles :

p = 0.55 7%035% 4 (.44 ¢=0025aq (1.102)
Sur la base de I'analyse de régression sur les résultats du modele des éléments finis, une
méthode analytique simple a été proposée par Chen X. et al. (2014) [143] pour définir la

relation entre le facteur de réduction dans la rigidité et la force et la taille et I'emplacement
d'ouverture (Figure 1.62) :

Ry=1+f (m> g (%) (1.103)

Apanel
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ou
2
f=2751 (%) 3.17 (m> (1.104)

panel Apanel
€c
g=1-0533 (%) (1.105)

En considérant ec comme la distance entre le centre geométrique de I'ouverture et le point
médian du panneau.

Une approche légerement différente peut étre trouvée dans la littérature, ceci repose sur
I'utilisation de plusieurs bielles diagonales autour de I'ouverture. La configuration multi-
bielle, est quelque peu compliquée en raison de I'évaluation des caractéristiques des bielles
(position, largeur, etc.). Dans ce cadre, il convient de mentionner le travail effectué par
Mostafaei et Kabeyasawa (2004) [144].

La majorité des auteurs sont d'accord avec I'nypothese que le comportement sismique du
remplissage est vraiment sensible aux dimensions et a la forme d'ouverture. En particulier,
si les ouvertures ne sont pas centrées, outre la résistance et la rigidité, les mécanismes
d'effondrement changent également. D'autre part, bien que de nombreux auteurs suggerent
la possibilité d'utiliser un facteur de réduction pour la détermination de la largeur équivalente
effective de la bielle afin de considérer la présence des ouvertures, d'autres pensent que cela
n'est pas strictement correct, puisque les mécanismes d'endommagement activés sont
sensiblement différents.

1.7.1.4 Conclusions

L'objectif principal de cet article est de présenter une revue genérale des différents macro-
modeles utilisés pour I'analyse des cadres remplis. Un bref résumé des principaux paramétres
affectant le comportement des cadres remplies qui doivent étre pris en compte dans les
modeles mathématiques est présenté qui montre la complexité du probléme en question.
Cette complexité augmente car, dans la plupart des cas, les remplissages contiennent des
ouvertures qui affectent considérablement le comportement des cadres remplis et donc leur
modelisation.

En ce qui concerne les cing modes possibles de rupture, il y a consensus que seuls les modes
de I’écrasement des coins et de cisaillement par glissement sont d'une importance pratique,
pourvu gqu'il n'y ait pas d'ouvertures dans le remplissage. Le mode de rupture du cadre peut
également étre consideré, car il a été observé plusieurs fois sur le terrain. En ce qui concerne
les deux autres, c'est-a-dire la compression diagonale et la fissuration diagonale, le premier
se produit trés rarement car il nécessite un taux d'élancement élevé du remplissage et le
second ne doit pas étre considéré comme un mode de rupture car le remplissage peut
supporter une charge supplémentaire apres la fissuration. La rupture hors plan est un mode
supplémentaire qui devrait étre pris en considération, en particulier pour les murs a double
nappe.
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Compte tenu de ces complexités, un certain nombre de chercheurs ont tenté de modéliser les
cadres de remplissage au cours des 60 derniéres années. Les macro-modeles qui peuvent étre
utilisés dans I'ingénierie quotidienne revétent une importance pratique. Les plus simples sont
les modéles a bielles équivalentes, qui représentent des remplissages avec un élément
diagonal. Le parameétre de base de ces bielles est leur largeur équivalente, ce qui affecte leur
rigidité et leur résistance. Plusieurs formules ont été proposées par les chercheurs pour
calculer cette largeur équivalente. Dans tous les cas, il existe des différences considérables
entre les valeurs obtenues. L'équation qui a été adoptée par la plupart des directives
techniques est celle proposée par Mainstone (1974). Par rapport aux autres formules
proposees, cette formule représente une limite inférieure de la largeur de la bielle équivalente
calculée.

Notant que les modéles a bielle unique sont insuffisants pour représenter avec précision
I'interaction entre le remplissage et le cadre délimitant et ne peuvent donc pas prédire avec
précision la répartition de la force dans les membres du cadre environnant, les chercheurs
ont tenté de représenter des murs de remplissage avec des bielles multiples. Des modéles
avec deux, trois et plus de trois bielles ont été proposés. Le mérite et les lacunes de chacun
de ces modéles ont été discutés dans cet article, montrant que les modeles a trois bielles
peuvent prédire avec plus de précision l'interaction avec le panneau de remplissage que les
bielles simples, mais avec une augmentation considérable de la complexité de la
modeélisation; Alors que les modéles a deux bielles, bien qu'ils ne puissent pas atteindre la
précision des modeles a trois bielles, améliorent la prédiction par rapport aux bielles uniques,
avec moins de complexité du modele. Les modéles multi-bielles ont également I'avantage de
pouvoir tenir compte de la présence d'ouvertures dans les remplissages, Un modele a bielle
unique et un modele a deux bielles ont été utilisés pour étudier leur capacité a reproduire les
résultats d'un programme de recherche ICONS dans lequel un portique en béton armé a
grande échelle rempli de maconnerie a quatre étages a été testé sous conditions d'essai
pseudo - dynamique au laboratoire ELSA d'Ispra (Pinto et al. 2002)[145]. Les résultats ont
indiqué que le modéle & deux bielles était capable de refléter le comportement du cadre
rempli avec des ouvertures mieux que le modeéle a bielle unique.

Malgré cet effort de 60 ans, il est évident que les macro-modeles disponibles pour les murs
de remplissage ne possedent pas la simplicité nécessaire et la précision requise pour étre
utilisées dans la pratique quotidienne de l'ingénierie. Le modéle a bielle unique, bien que
trés simple & mettre en ceuvre dans un logiciel commercial a éléments finis a usage général,
ne parvient pas a refléter I'interaction entre le cadre de délimitation et la paroi de remplissage
et, & moins qu'il n'existe un modele hystérétique défini, il ne peut pas étre utiliseé pour de
I’analyse temporelle de la réponse. D'autre part, les modéles multi-bielles, bien qu'ils
puissent fournir une meilleure modélisation a la fois du remplissage et de leur interaction
avec le cadre délimitant, ne peuvent pas étre utilisés dans un logiciel a éléments finis a usage
général en raison des complexités impliquées dans leur implémentation.

Par conséquent, on peut conclure que la question de la modélisation des murs de remplissage
est encore ouverte, malgré I'attention longue et rigoureuse qu'elle a recue du milieu de la
recherche au fil des ans. La nature tres variable du matériau, le grand nombre de parametres
impliqués, et en particulier la présence d'ouvertures dans les murs de remplissage rend la
modélisation de cet élément structurel trés difficile ; Dans la plupart des cas, il est donc
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considéré comme non structurel. La contribution significative des murs de remplissage dans
le comportement des cadres remplis rend impérative la poursuite de la recherche dans cette
direction afin de fournir des modeles quotidiens qui pourront refléter avec précision le
comportement des cadres remplis.

1.7.2. Micro-modélisation [42]

La méthode des éléments finis a été largement utilisée pour modéliser les structures en
portiques avec remplissage en maconnerie, depuis Mallick et Severn [146] qui ont appliqué
cette approche en 1967. En raison des caractéristiques composites des cadres remplis,
différents éléments sont requis dans le modele : éléments de poutre ou de solide pour le cadre
environnant, éléments solide pour le panneau de magonnerie et éléments d'interface pour
représenter l'interaction entre le cadre et le panneau. La méthode des éléments finis présente
des avantages évidents pour décrire le comportement des cadres remplis et les effets locaux
liés aux interactions de fissuration, d'écrasement et de contact. Cela implique un plus grand
effort de calcul et plus de temps pour la préparation des données de paramétrage et I'analyse
des résultats. Notons I'importance de définir les relations constitutives des éléments. Pour
que le modele soit réaliste, les phénomenes non linéaires qui se produisent dans le
remplissage en magonnerie et les interfaces cadre-panneau doivent étre pris en compte de
maniere adéquate. Par ailleurs, la validité des résultats est compromise, malgré le grand
effort de calcul impliqué dans I'analyse.

Méme si des éléments solides tridimensionnels sont disponibles pour I'analyse, on considére
généralement que l'utilisation d'éléments solide bidimensionnels conduit a des résultats
acceptables. Dans ce cas, un état de contrainte plane est une hypothese raisonnable pour la
plupart des cas de chargement dans le plan [147].

La modélisation du cadre et du panneau de maconnerie avec des éléments finis a été
amplement étudiée. Seule une bréve description de ces modeles est présentée ici. Une plus
grande attention est accordée a la modélisation des interfaces panneau-cadre, qui représente
une caractéristique particuliere des structures en portiques remplies de magonnerie.

1.7.2.1. Modélisation du panneau de remplissage

Le modele analytique utilisé pour le panneau de maconnerie doit refléter la nature non
linéaire de ce matériau et lI'influence des joints de mortier. Des approches différentes ont été
mises en ceuvre pour représenter le panneau de magonnerie, principalement basées sur les
techniques de modélisation développées pour la mécanique du béton et des roches
.Néanmoins, le comportement de la magonnerie est plus complexe en raison des plans de
faiblesse introduits par les joints de mortier. Ces approches peuvent étre regroupées en
fonction du niveau de raffinement impliqué dans le modéle [148, 149] :
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1.7.2.1.1. Premiére approche (Méso-modélisation)

La premiére approche est la moins raffinée, dans laquelle la magonnerie est représentée
comme un matériau homogene. Briques, du mortier et de L'interface brique-mortier est
délimitée et la maconnerie est traitée comme un continuum (voir figure 1.60.a) ; Ce qui
signifie un nouveau matériau équivalent représentant tout le panneau de remplissage obtenu
par un processus d'homogénéisation. Des éléments de contact, d'espace ou de ressort peuvent
étre pris en compte pour la modélisation de l'interface du cadre-remplissage et ces éléments
permettront la séparation du remplissage du cadre nu. Cette approche convient a la
modélisation de grandes structures de magonnerie, ou une analyse de contrainte détaillée
n'est pas requise. Le modéle de matériau doit représenter le comportement mécanique de la
maconnerie en définissant adéquatement la relation contrainte-déformation et le critére de
rupture. Plusieurs criteres de rupture développés spécifiguement pour les structures en
maconnerie sont décrits dans la sectionl.4. D'autres critéres ont également été utilisés, par
exemple le critére de Von Mises [149] ou le critere de Drucker-Prager [150].

1.7.2.1.2. Deuxiéme approche (Micro-modélisation detaillée)

Dans la seconde approche, la magonnerie est représentée comme un matériau a deux phases.
Les unités de magonnerie et les joints de mortier sont modélisés avec des éléments solides
[147, 151] (voir figure 1.60.c). Le modele nécessite habituellement un grand nombre
d'éléments et le comportement mécanique des unités de maconnerie et du mortier est défini
séparément. Les éléments d'interface doivent étre utilisés pour représenter les interfaces de
mortier-brigue, ou un décollement, un glissement ou une séparation peuvent se produire. Le
modele est capable de capturer les différents modes de rupture, s'il est correctement mis en
ceuvre et calibré. Les analyses avec un tel niveau de raffinement nécessitent un grand effort
de calcul. Par conséquent, cette approche est principalement appliquée aux petites structures,
généralement en tant qu'outil de recherche.

1.7.2.1.3. Troisieme approche (Micro-modélisation simplifiée)

La troisiéme approche utilisée pour la modélisation des panneaux de magonnerie représente
une situation intermédiaire entre les deux approches précédentes. Dans ce cas, les éléments
de maconnerie sont représentés avec des éléments solides, tandis que les joints de mortier
sont modélisés avec des éléments d'interface [148, 126, 152]. L'élément d'interface
représente non seulement le comportement des interfaces mortier-brique mais les
déformations élastiques et plastiques qui se produisent dans le mortier. Dans la mise en
ceuvre initiale de cette approche, menée par Page [152], on a supposé que les unités de
macgonnerie se comportaient de fagcon élastique. Les derniers développements de la
méthodologie permettent d'envisager un comportement plus réaliste pour les unités de
maconnerie, y compris les fissurations (voir figure 1.60.b).
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{a) (b) ()
Figure 1.60 : Différentes stratégies de modélisation de la magonnerie par EF proposées par
Lourenco (1996) [67)

Pour les trois approches décrites ci-dessus, le cadre nu peut étre modélisé en considérant le
béton et I’armature en acier comme éléments différents ; tandis que dans I’approche macro,
le cadre nu est modélisé avec des éléments de poutre en placant une plasticité concentrée a
des endroits probables.

La fissuration est une caractéristiqgue importante qui doit également étre prise en compte
dans l'analyse, indépendamment de I'approche utilisée pour la discrétisation du panneau
(magonnerie en tant que matériau homogene ou en tant que matériau biphasé). Le modele de
microfissure est couramment mis en ceuvre pour considérer I'effet de fissuration [153, 150,
126]. Ce modeéle ne suit pas chaque fissure individuelle. Au lieu de cela, la fissuration globale
dans une zone est simulée en changeant la contrainte et la rigidité du matériau associées aux
points d'intégration. Schnobrich [154] a souligné qu'il existe des doutes quant a
I'indépendance de la solution par rapport a la taille de la maille utilisée dans l'analyse
(sensibilité du maillage) .En outre, I'utilisation d'éléments finis de faible poids (par exemple,
des triangles a déformation constante) peut perturber la situation de fissuration, en raison des
caractéristiques inadéquates de ces éléments pour répondre a de forts gradients de contrainte.
Il est a noter que le modele de microfissuration n'est un outil valable que pour les structures
ou plusieurs fissurations se produisent et la réponse n'est pas sensible a la géométrie précise
de la fissuration. Ce modéle ne devrait pas étre utilisé dans les probléemes ou quelques
fissurations isolées contrélent le comportement. Furthemore, Shing et al [155] ont souligné
que l'approche de la microfissure n'est pas capable de capturer la rupture de cisaillement
fragile des panneaux de magonnerie et de considérer I'influence des joints de mortier.

1.7.2.2. Modélisation du cadre environnant

La représentation analytique du cadre peut étre faite soit avec des éléments de poutre [156,
157, 158, 159, 146, 160] ou avec une discrétisation plus fine utilisant des éléments solide
(éléments a deux ou trois dimensions) [153, 150, 126, 120] .L'utilisation de ces différentes
représentations implique des niveaux croissants de complexité dans l'analyse, résultant en
une meilleure précision lorsque le modele est correctement mis en ceuvre.

Les éléments de poutres sont des éléements linéaires, dont la rigidité est associée a la

déformation de I'axe de la poutre. Ces déformations sont le changement de courbure et la
déformation axiale (la torsion est également considérée dans les éléments tridimensionnels).
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L'avantage principal des éléments de poutre est qu'ils sont geométriqguement simples et ont
quelques degrés de liberté. L'effet des barres d'acier, dans les éléments en béton armé, est
implicitement pris en compte dans la définition des relations axiales et de flexion supposées
dans lI'analyse. Lorsque I'analyse non linéaire est effectuee, I'effet de glissement des barres
d’acier peut également étre pris en compte en utilisant des ressorts de rotation situes aux
extrémités de I'élément [161].

L'utilisation d'éléments solides pour modéliser le cadre permet une meilleure description de
son comportement, bien que de nombreux autres éléments soient nécessaires a la
discrétisation. Les eéléments en béton armé nécessitent des éléments supplémentaires pour
représenter I'effet des barres en acier. Cela peut étre fait en utilisant une couche superposee
ou des éléments discrets de barres, en supposant une hypothese pour la compatibilité des
contraintes entre I'acier et le béton [153, 150, 126].

1.7.2.3. Modélisation des interfaces

Les interfaces structurelles entre le cadre environnant et le panneau de remplissage ont été
représentées dans les modeles analytiques en utilisant des éléments de liaison ou d'interface.
La fonction de ces éléments est de représenter l'interaction entre les structures déformables,
le long des surfaces, ou la séparation et le glissement peuvent survenir. Ils permettent une
discontinuité géométrique a se produire dans la structure. La description adéquate des effets
de contact se développant aux interfaces cadre-panneau est trés importante pour obtenir une
réponse réaliste du modele.

La premiere tentative de prise en compte du comportement des interfaces a été développée
par Mallick et Severn [146]. lls ont implémenté un schéma itératif utilisant un modele
d'éléments finis, dans lequel des forces de contact supplémentaires ont été introduites dans
ces zones ou les interfaces panneau-cadre étaient fermées. Plusieurs chercheurs [156, 162,
159] ont utilisé des éléments de liaison pour relier les nceuds de frontiére du panneau au
cadre environnant. Ces éléments permettent a deux nceuds adjacents d'étre maintenus
ensemble ou libérés selon des conditions spécifiees. Chaque nceud de I'élément a deux degrés
de liberté de translation. L'élément est capable de transférer des forces de compression et de
liaison, mais incapable de résister aux forces de traction. De grandes valeurs des rigidités
normales et tangentielles sont adoptées lorsque le lien est actif. Inversement, le lien est libéré
en mettant ces valeurs a zéro. La figure 1.61[42] illustre schematiquement les
caractéristiques du modele de lien.
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Frame Pamal

Figure 1.61 : Elément de lien de liaison utilisé pour représenter le comportement des
interfaces de cadre de panneau

Une description plus précise de I'interaction entre le panneau et le cadre peut étre obtenue en
utilisant des éléments d'interface [163, 153, 157, 150]. Ces éléments ont été introduits par
Ngo et Scoedelis dans le domaine de la mécanique du béton et par Goodman et al. Dans le
domaine de la mécanique des roches (rapporté par Lotfi et Shing [148]) Chaque éléement
nécessite au moins quatre nceuds (avec des degrés de liberté de translation dans les directions
normales et tangentielles a I'interface) pour représenter deux surfaces adjacentes, comme
illustré schématiquement dans figure 1.65 (a). Les degrés de liberté sont respectivement liés
aux contraintes normales et de tangentielles développées entre les surfaces, fn et 1. La
traction transmise entre les surfaces et le déplacement relatif peuvent étre représentés en
utilisant différentes relations constitutives. La théorie du frottement proposée par Coulomb
est habituellement mise en ceuvre.

Frame

}fn

—_—
v

e
=

(a) (b)

Figure 1.62 : Eléments d’interfaces :( @) EIément général, (b) Elément modifie developpé
par King et Pauley [157]

King et Pauley [157] ont développé un élément d'interface modifié dans lequel I'une des
surfaces présente deux liens rigides perpendiculaires représentant la profondeur de I'élément
de cadre (voir la figure 1.65 (b)). Les nceuds associés aux liens rigides ont également un
degré de liberté de rotation. Cette modification est utile lorsque le cadre environnant est
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modeélisé avec des éléments de poutre. Une approche similaire a été implémentée par Liaum
et Kwan [164].

Le principal avantage de la méthode des eéléments finis est la possibilité de modéliser la
structure tridimensionnelle réelle, et I'un des inconvénients pourrait étre [35]:
e La complexité, le volume et le temps de calcul a utiliser sur une échelle large dans
I'activité de conception actuelle ;
e Ne fournit pas de résultats proches de la réalité dans le cas d'un comportement de
charge cyclique ;
e Les conditions de bord et les zones de contact entre le béton et la magonnerie sont
difficiles a modéliser ;
e Le frottement entre le cadre et le mur ne peut pas étre modélisé avec précision ;
¢ les matériaux sont supposes isotropes, bien qu'ils soient en fait anisotropes.
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2.1. La méthode dynamique modale spectrale (MDMS)
2.1.1. Principe de la Méthode :

L'utilisation de la méthode statique équivalente peut conduire a des résultats
déraisonnables dans certains cas spécifiques. Ces restrictions minimisent l'utilisation de
cette méthode dans I'analyse des structures soumises a des charges sismiques. L'analyse du
spectre de réponse élastique linéaire est valable pour tous les types de structures. Les
spectres de réponse sont des courbes tracées entre la réponse maximale d'un systéme a un
seul degre de liberté en termes de déplacement, de vitesse et d'accélération en fonction de
sa fréquence naturelle due & un tremblement de terre spécifieé ou a un ensemble de
mouvements sismiques. Ainsi, lorsque la période de la structure est connue, la réponse
maximale de la structure peut étre détermineée, puis le cisaillement de base peut étre calculé
par la contribution de certains parametres importants. Ces parametres dépendent
principalement du facteur de zone sismique, de I'état du sol, du facteur d’importance de la
construction, du systéme structurel du batiment (systéeme de voile ou de portiques ou
combiné) et du facteur d'amortissement. Un autre paramétre important est I'analyse modale
dans laquelle on calcule la réponse de la structure en considérant les modes de vibration.
Ces modes dépendent principalement de la hauteur de la structure. Afin de calculer les
valeurs de réponse maximales, plusieurs méthodes sont utilisées pour combiner ces modes
majeurs. Une de ces méthodes familiéres est la racine carrée des sommes des carrés
(SRSS) de la valeur maximale du modele, la somme absolue des valeurs de réponse
modale (ABS) et la combinaison quadratique compléte (CQC) sont aussi des méthodes de
calcul de la réponse maximale.

Les propriétés dynamiques
du batiment

ag (m/s4)

Accoldrations |~
> !
Masses -

Solhatations
sismiques

Période (s)

Figure 2.1 : Principe de 1’analyse modale spectrale [165]
2.1.1.1. Introduction

Une structure peut étre modélisée et sa réponse analysée en utilisant un modéle a un seul
degré de liberté si la masse est essentiellement concentrée en un point pouvant se déplacer,
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en translation ou rotation uniquement dans une seule direction ou, si le systeme en entier
est contraint , (par le type d’appui et le chargement extérieur) de fagcon a ne permettre
qu’un seul mode de déplacement. Certains types de structures tels que les chateaux d’eau
surélevés ou les batiments de forme simple a un étage, se comportent approximativement
comme des systemes a un seul degré de liberté. Mais la plupart des structures (grands
batiments, ponts, cheminées,...) se comportent différemment. En réalité, les structures sont
des systémes continus et possédent un nombre infini de degré de liberté.

En geénéral, la masse peut étre considérée localisée en certains points pouvant se déplacer
de plusieurs maniéres. Les coordonnées de déplacements constituent les degrés de liberté
pour ce genre de structure ainsi modélisée. La méthode de concentration de masses, bien
adaptée aux batiments a étages, est utilisée pour sa simplicité relative sous réserve de
certaines hypotheses.

2.1.1.2. Hypotheses et modélisation

Considérons un batiment a n étages, avec les hypotheses simplificatrices suivantes :

1. La masse totale de la structure est supposée concentrée au niveau des étages, les
masses des poteaux étant reportées a ces niveaux

2. Les étages sont infiniment rigides en rotation, si bien qu’ils ne peuvent se déplacer
que dans le sens horizontal. Par conséquent, chaque étage posséde un seul degré de
liberté en déplacement et la structure ainsi modélisée posséde au total n degré de
liberté.

3. L’ensemble des poteaux de chaque étage i présente une rigidité ki a 1’effort
tranchant.

4. L’amortissement de la structure est de type visqueux

Figure 2.2 : Modélisation d’un batiment sous charges sismiques [166]
2.1.1.3. Equation du mouvement
Dans le cas ou la structure est soumise a une excitation sismique (Xs'(t)), ’équation du
mouvement du systeme couplé est :

[MI{X} + [CH{X} + [KI{X} = —[M]{1}X,(¢) (2.1)
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Dans le cas de chargement spectral, I’équation du mouvement s’écrit :
[MI{X} + [CH{X} + [K]{X} = —~[MI{1}RIT] (2.2)
Ou:

{X} : représente le vecteur des déplacements des étages et [M][C]et [K] sont les matrices
de masse, amortissement et de rigidité.

{1} : vecteur colonne des unités correspondants au nombre de degré de liberte.

R[T] : est la matrice de 1’accélération modale spectrale en m/s2 déduite du spectre de
réponse reglementaire en fonction des n périodes propres Ti.

2.1.1.4. Pulsations naturelles et modes propres :

Dans le cas de structure réelle, I'amortissement étant toujours faible, on négligera en
général celui-ci pour la détermination des caractéristiques modales propres (Période et
valeurs propres), et I’équation devient :

MI{X} + [KI{X} =0 (2.3)
Le processus de résolution conduit au systéme d’équations suivant :

[[K]—wi?[M]]®; =0 (2.4)

Les racines w;%de l’équation[[K |- wiZ[M]] = 0, fournissent les n pulsations naturelles w;
du systeme. Pour chaque w; est associé un mode de vibration @;obtenu en résolvant
I’équation (2.4).

2.1.1.5. Découplage des équations du systeme général :
Pour découpler le systeme (2.2), il est nécessaire dans un premier temps d’exprimer la
solution de 1’équation (2.2) en termes de modes normaux « ®i »multipliés par des facteurs
« Yi »déterminant la contribution de chaque mode.

X} = [@ol{Y} = {Oh 1 +{Ph); + - +{D}, Yy (2.5)

Figure 2.3 : Contribution des modes de vibrations dans la réponse sismique globale de la structure [ 167]
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1Pour chaque composante modale Xi, les déplacements sont donnés par le vecteur ®i
multiplié par I’amplitude Yi.
Xi = DY, (2.6)

En utilisant le changement de variable ci-dessus et en multipliant a gauche de 1’équation
(2.2) par latransposée du iéme vecteur modal,@;”, on obtient sous forme matricielle :

O, "MDY + &,"CoY + &," KoY = —@," [M]{1}R[T] (2.7)

En tenant compte des conditions d’orthogonalité des modes :

@iTM@j = 0
@;"CP; = 0 ;i # j, on obtient
D" KD = 0
D" MDY, + &, CoY, + @, KDY, = =&, [MI{1}R[T}] (2.8)
On pose :

@iTM®i = ML'* ,@l’TC@l' = Ci*,@iTK@i = Ki* ,@LT[M]{l} = Li*
L’équation (2.8) devient :
MY, + CY, + K{"Y; = —L;"R[T}] (2.9)

En divisant tous les termes de 1’équation (2.9) parM;", on trouve :

¢t @ Co; 2
T = = W;
Mi @iTMCDi '
K @&,"Ko; ,

= = W;

M oMo, '

oL ;" M{1}
M oMo,

I;: Facteur de participation qui permet d’évaluer la contribution du mode 1i.
Soit :
¥+ 28wiY, + wiY; = —LR[T;] (2.10)

L’importance de la propriété d’orthogonalité des modes par les matrices de masse, de
rigidit¢ et d’amortissement, réside essentiellement dans le fait qu’elle permette «le
découplage » des équations du systéme général qui régit le mouvement de la structure
« équation2.1 ». Ce découplage consiste a transformer les équations d’origines couplées
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(c’est-a-dire des variables dépendante I’'une de l’autre) en un systéme d’équations
découplés dans lequel chaque équation contient une seule inconnue fonction du temps.

2.1.1.6. Normalisation

N’étant que des valeurs relatives, les amplitudes de vibrations dans un mode peuvent étre
normalisées par rapport & une coordonnée de référence choisie. Le mode de normalisation
le plus souvent utilise dans les programmes de calcul de vibrations des structures consiste
a ajuster chaque amplitude @i & ’amplitude qui satisfait & la condition (&;" M®; = 1). En
d’autres termes, pour normaliser un mode i par rapport a la masse, on calcul la valeur
initiale de @;et on multiplie par un coefficient, a, de facon a avoir :

1
/@iTM@i

Une conséquence de ce type de normalisation avec les relations d’orthogonalité modale
relatives a la matrice de masse est que :

ad,"Mad; =1-a= (2.12)

®"M® = M* = I, Ce qui entraine une simplification des coefficients :

*

M~

-Facteur de participationl; =

%2
- L;
-Facteur de masse modaleM; ™ = IVLI— =T;?

2

M;": est la masse modale du mode i. Elle représente la fraction de la masse totale M qui
vibre dans le mode i. Si tous les modes sont pris en compte, la somme des masses modales
sera égale a la masse totale de la structure. Cette normalisation est appelée « normalisation
par rapport a la masse».

D’autres normalisations sont possibles telles que la normalisation a 1 du premier degré de
liberté ou la normalisation a 1 du déplacement modal le plus grand. De toute maniére, quel
que soit le type de normalisation, la somme (I'i .®i) doit toujours étre de méme valeur pour
toutes les normalisations possibles.

2.1.1.7. Résolution du mouvement :

D’une fagon générale, I’équation du mouvement sera exprimée sans amortissement, soit :
¥, + w;?Y; = —[R[T}] (212)

Pour revenir a la coordonnée principale (X), on multiplie I’équation ci- dessus par ®i et on
obtient

Xl + WiZXl' = —I—i@lR[Tl] = —Y’i (213)
AvecY; = I;®;R[T;], la pseudo accélération maximale.

Le deplacement maximum en (valeur absolu) du mode i est égal a :

79



Chapitre Il Méthodes de calcul des forces sismiques

Vi
Les forces statiques équivalentes :
Fi = MY'iouFl- = KXL (215)

2.1.1.8. Combinaison des réponses modales

L’application du principe de superposition modale aux n valeurs spectrales n’est pas
possible di au fait que ces valeurs maximales ne se produisent pas simultanément en
général. En passant par I’intermédiaire des spectres de réponse, on dispose que de la valeur
maximale absolue de chaque mode R[Ti] ou (Sel, Se2, ... ,Sen), les temps auxquels ces
maxima apparaissent n’étant pas fournis par ces spectres.

Pour contourner cette difficulté, il est nécessaire d’utiliser une méthode approchée. Trois
méthodes sont plus ou moins utilisées de nos jours :

a-Méthode de la somme absolue (SA) :
Xmax = 1il=1{|Ximax|} (2.16)

Cette combinaisons suppose que toutes les réponses maximales (pics) se produisent au
méme moment et avec le méme signe, conduit toujours a une surestimation de la réponse
maximale réelle de la structure, c’est pourquoi elle est la moins utilisée bien quelle place
en sécurité.

b-Méthode de la moyenne quadratique (SRSS) :

Xmax = 1i1=1(X' )2 (2-17)

lmax

Basée sur un concept probabilistique, cette méthode est plus proche de la réalité physique
et donne d’excellents résultats dans le cas ou les modes sont indépendants (différents de
moins de 10%).

c-Méthode de la combinaison quadratique compléte (CQC):

N
N
Ximaxl = E D PuXikn (2.18)
=1

_ 8gf(1+n).r3/? sz oz _ S
AVECPy, = Tradeir: O Si = Sn=Spetr =<1

Cette méthode qui surmonte les limites de la précédente, est d’applications plus étendue.
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2.1.2. Action sismique dans le RPA99/version 2003

Selon le reglement parasismique algérien (RPA99/version 2003) [168] , I’action sismique
doit étre appliquée dans toutes les directions jugées determinantes pour le calcul des forces
sismiques ainsi que les directions qui leur sont perpendiculaires, compte tenu dela
configuration en plan de la structure. Pour les structures ayant leurs éléments de
contreventement distribués le long de deux directions orthogonales, ces deux directions
sont a retenir comme directions d’excitation.

2.1.2.1. Spectre de réponse dans le RPA99/version 2003
L’action sismique est représentée par le spectre de réponse de calcul donnée par le RPA99/
version 2003, qui est un spectre de réponse en accélération.

(1.254 <1 +T11(2.5n% - 1)) 0<T<T,
s _ | 2.5n(1.254) (%) , T,<T<T 019)
? | 259(1.254) (%) (%) 3 T, <T < 3.0s

\ 2.57(1.254) (%)2/3 (%)5/3 (g) T > 3.0s

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

T1, T2 : Périodes caractéristiques associées a la catégorie de site données par le tableau
ci-dessous(Tableau2.1)

Site S1 S S3 S4
Tl(sec) 0,15 0,15 0,15 0,15
T 2(sec) 0,30 0,40 0,50 0,70

Tableau 2.1 : Valeursde T1 et T2
A : coefficient d’accélération de zone, donné par le tableau 2.2 suivant la zone sismique et

le groupe d’usage du batiment

Zone sismique
Group | Il-a 11-b 11
1?0\ 0,15 0,25 0,30 0,40
1B 0,12 0,20 0,25 0,30
2 0,10 0,15 0,20 0,25
3 0.07 0.10 0.14 0.18

Tableau 2.2 : Coefficient d’accélération de zone « A »
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1: Facteur de correction d’amortissement pour un taux d’amortissement & différent de 5

%, il est donné par la formule suivante :
7
n= /2—_'_& > 0.7 (2.20)

(%) est le pourcentage d’amortissement critique fonction du matériau constitutif, du
type de structure et de I’importance des remplissages(Tableau 2.3)

Portiques Voiles ou murs
Remplissage | Béton armé Acier Béton armé/maconnerie
Léger 6 4 10
Dense 7 5

Tableau 2.3: Valeurs de & (%)
Q : facteur de qualité, donné par la relation suivante
Q=3¢R, (221)
Ou
Pg est la pénalité a retenir selon que le critére de qualité g " est satisfait ou non". Sa
valeur est donnée au tableau ci-dessous

Pq
Critereq » Observé N/observeé
1. Conditions minimales sur les files 0 0,05
de contreventement
2. Redondance en plan 0 0,05
3. Régularité en plan 0 0,05
4. Régularité en élévation 0 0,05
5. Contrdle de la qualité des matériaux 0 0,05
6. Controle de la qualité de ’exécution 0 0,10

Tableau 2.4 : valeurs des pénalités Pq
R : coefficient de comportement global de la structure

Sa valeur unique est donnée par le tableau ci-dessous en fonction du systéme de
contreventement. En cas d’utilisation de systémes de contreventement différents dans
les deux directions considérées il y a lieu d’adopter pour le coefficient R la valeur la
plus petite.
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Cat Description du systéme de contreventement (voir chapitre 111 § 3.4) Valeur
deR
A |Béton armé
la |Portiques auto-stables sans remplissages en maconnerie rigide 5
1b |Portiques auto-stables avec remplissages en maconnerie rigide 3,5
2 | Voiles porteurs 3,5
3 | Noyau 3,5
4a | Mixte portiques/voiles avec interaction 5
4b | Portiques contreventés par des voiles 4
5 | Console verticale a masses réparties 2
6 |Pendule inverse 2
B |Acier
7 | Portiques auto-stables ductiles 6
8 |Portiques auto-stables ordinaires 4
9a | Ossature contreventée par palées triangulées en X 4
9b | Ossature contreventée par palées triangulées en V 3
10a | Mixte portiques/palées triangulées en X 5
10b | Mixte portiques/palées triangulées en V 4
11 |Portiques en console verticale 2
C |Maconnerie
12 | Maconnerie porteuse chainée 2,5
D | Autres systémes
13 |Ossature métallique contreventée par diaphragme 2
14 | Ossature métallique contreventée par noyau en béton armé 3
15 |Ossature métallique contreventée par voiles en béton armé 3,5
16 |Ossature métallique avec contreventement mixte comportant un noyau en béton 4
armé et palées ou portiques métalliques en
facades
17 | Systéemes comportant des transparences (étages souples) 2

Tableau 2.5 : valeurs du coefficient de comportement R

2.1.2.2. Nombre de modes a considérer

a) Pour les structures représentées par des modeles plans dans deux directions
orthogonales, le nombre de modes de vibration a retenir dans chacune des deux directions
d’excitation doit étre tel que :

la somme des masses modales effectives pour les modes retenus soit égale a 90 %

au moins de la masse totale de la structure.

ou gue tous les modes ayant une masse modale effective supérieure a 5% de la
masse totale de la structure soient retenus pour la détermination de la réponse totale

de la structure.
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Le minimum de modes a retenir est de trois (03) dans chaque direction considérée.

b) Dans le cas ou les conditions décrites ci-dessus ne peuvent pas étre satisfaites a cause de
I’influence importante des modes de torsion, le nombre minimal de modes (K) a retenir
doit étre tel que :

K = 3v/NetTy < 0.20sec (2.22)
Ou : N est le nombre de niveaux au-dessus du sol et Tk la période du mode K.

2.1.2.3. Combinaison des réponses modales

a) Les réponses de deux modes de vibration i et j de périodes Ti, Tj et d’amortissement &i,

&j sont considérées comme indépendantes si le rapport r = T—]‘ (Ti < Ty)verifie :

10
r<

10+ [

(2.23)

b) Dans le cas ou toutes les réponses modales retenues sont indépendantes les unes des
autres, la réponse totale est donnée par

E=+ / k Ei? (2.24)

E : effet de I’action sismique considéré
Ei : valeur modale de E selon le mode « i »
K : nombre de modes retenus

c) Dans le cas ou deux réponses modales ne sont pas indépendantes ; E1 et E2 par
exemple, la réponse totale est donnée par :

E= j(|E1I+|E2|)+ /2%;31512 (2.25)

2.1.2.4. Poids sismique total de la structure

W est égal a la somme des poids Wi, calculés a chaque niveau (i) :

W =YL, Wavec W; = Wg; + fWy, (2.26)
W : poids total de la structure,
Wg;: Poids di aux charges permanentes et a celles des équipements fixes éventuels,

solidaires de la structure
Woi: Charges d’exploitation
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B: coefficient de pondération, fonction de la nature et de la durée de la charge
d’exploitation et donné par le tableau 2.6.

Cas Type d’ouvrage B

1 |Batiments d’habitation, bureaux ou assimilés 0,20

2 | Bétiments recevant du public temporairement :

- Salles d’exposition, de sport, lieux de culte, salles de réunions
avec places debout. 0,30

- salles de classes, restaurants, dortoirs, salles de réunions avec
places assises

0,40
Entrepdts, hangars
3 0,50
A Archives, bibliothéques, réservoirs et ouvrages assimilés 100
Autres locaux non Vvisés ci-dessus
5 0,60

Tableau 2.6 : valeurs du coefficient de pondération

2.1.2.5. Résultante des forces sismiques de calcul

La résultante des forces sismiques a la base Vt obtenue par combinaison des valeurs
modales ne doit pas étre inférieure a 80 % de la résultante des forces sismiques déterminée
par la méthode statique équivalente V, déterminée ci-dessous, pour une valeur de la
période fondamentale donnée par la formule empirique appropriée.

Si Vt < 0.80 V, il faudra augmenter tous les parametres de la réponse (forces,
déplacements, moments,...) dans le rapport 0.8 V/V1t.

2.2.. La méthode statique equivalente (Analyse par forces latérales)
2.2.1. Historique de la théorie « statique »

Les observations et I’analyse des conséquences du tremblements de terre catastrophique de
1891 (Mino-Ovari , Japan) [169] ont permis d’obtenir pour la premiére fois certaines
valeurs quantitatives des accélérations maximales du sol. C’est aussi pour la premiére fois
qu’a été posé par le professeur T. Omori [170] le probleme fondamental du génie
sismique : I’évaluation des forces d’origine sismiques qui agissent sur les constructions

85



Chapitre Il Méthodes de calcul des forces sismiques

pendant un tremblement de terre. T.Omori considére la structure comme absolument
rigide. Dans cette hypothese, il néglige la déformabilite propre de la structure, et détermine
les forces statiques fictives dont les effets sont considérés équivalents a ceux de 1’action
sismique pour une structure plus ou moins fictive qui aurait le méme mouvement que le
sol. Dans ce cas, les valeurs maximales des forces sismiques peuvent étre représentées par
une fraction propre de la construction :

F=MY,=WwZX

= =kP (2.27)
Ou:

M, W: désignent la masse et le poids propre d’une partie de la construction.
F : désigne la force sismique agissant sur cette structure.

Yo : désigne I’accélération maximale a la base de la construction.

g : désigne I’accélération de la pesanteur.

L’hypothése de la structure infiniment rigide, ignorant son comportement dynamique, peut
étre justifiée pour un assez petit nombre de constructions, dont les déformations sont
négligeables par rapport aux déplacements de la base.

2.2.2. Principe de la méthode statique équivalente

En raison de sa simplicité et de sa facilité d'application, la méthode de la force statique
équivalente (MSE) est encore largement utilisée. Cependant, I'application de la méthode
nécessite des structures de formes régulieres ainsi que des hauteurs limitées.

Le calcul de la force sismique par la méthode statique équivalente est obtenu a partir de
1I’équation (2.13), appliquée au premier mode fondamental :

ry

Fl = MYl = W P (228)

Y7 = R[T1]est la pseudo accélération maximale associée au premier mode, déduite du
spectre de réponse. Ce type d’analyse peut étre appliqué aux batiments dont la réponse
n’est pas affectée de manicre significative par les contributions de modes de vibration de
rang plus élevé que le mode fondamental dans chaque direction principale.

Cette derniere exigence d’applicabilité est considérée comme satisfaite dans les batiments
qui respectent les critéres de régularité en plan et en élévation (voir § 3.3.5selon le RPA
99/version 2003). Si la structure n’est pas réguliére, les autres modes prennent de
I’importance et la méthode peut sous-estimer les efforts maximaux notamment les efforts
tranchants. Dans le cas des structures régulieres, le méme probléme apparait si la période
est tres élevée, les autres périodes se situant alors sur le plateau du spectre de réponse et
devenant ainsi prépondérantes. Pour cette raison, les normes de construction limitent
I’utilisation de la méthode statique équivalente a des structures dont la période
fondamentale est inférieure a une période limite, en général 2s.
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2.2.3. La méthode statique équivalente selon le RPA99/Version 2003

2.2.3.1 Calcul de la force sismique totale a la base

v="2w (2.29)

Ou

A : coefficient d’accélération de zone : donné par le tableau ci-dessous suivant la zone
sismique et le groupe d’usage du batiment :

Zone sismique
Groupe I Il-a I-b i
1A 0,15 0,25 0,30 0,40
1B 0,12 0,20 0,25 0,30
2 0,10 0,15 0,20 0,25
3 0.07 0.10 0.14 0.18

Tableau 2.7 : Coefficient d’accélération de zone « A ».

D : facteur d’amplification dynamique moyen : fonction de la catégorie de site, du
facteur de correction d’amortissement ( 1 ) et de la période fondamentale de la
structure (T).

2.51n 0<T<T,
D J 2.5 (%)2/3 T, <T <3.0s (2.30)
I\ 2.5n (%)2/3 (%)5/3 T>30s

T2 période caractéristique, associée a la catégorie du site et donnée par le tableau ci-
dessous

Site S1 S2 S3 S4
Tl(sec) 0,15 0,15 0,15 0,15
T2(sec) 0,30 0,40 0,50 0,70
Tableau 2.8 : Valeurs de T1 et T2
ET
T = Crhy™/* (2.31)

hN : Hauteur mesurée en métres a partir de la base de la structure jusqu’au dernier
niveau (N).

CT: Coefficient, fonction du systéme de contreventement, du type de remplissage et
donné par le tableau ci-dessous
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Cas n® Systeme de contreventement CT
1 Portiques auto-stables en béton armé sans remplissage en 0,075
magonnerie
2 0,085
3 Portiques auto-stables en acier sans remplissage en magonnerie
Portiques auto-stables en béton armé ou en acier avec remplissage en
maconnerie 0,050
: Contreventement assuré partiellement ou totalement par des voiles
en béton armé, des palées triangulées et des murs en magonnerie 0.050
Tableau 2.9: valeurs du coefficient CT
Dans les cas n° 3 et 4, on peut également utiliser aussi la formule :
T =0.09 - (2.32)
: e :

ou Dx,y est la dimension du batiment mesurée a sa base dans la direction de calcul
considérée. Dans ce cas de figure il y a lieu de retenir dans chaque directions considérée
la plus petite des deux valeurs données respectivement par (2.27) et (2.28).

Q, R et W ont été détaillés dans la section précédente.

La résultante des forces sismiques a la base V doit étre distribuée sur la hauteur de la
structure selon les formules suivantes :
V=F+)YF (2.33)

La force concentrée F; au sommet de la structure permet de tenir compte de 1’influence
des modes supérieurs de vibration. Elle doit étre déterminée par la formule :

F; =0.07 TVSIiT > 0.7s
F,=0 SiT < 0.7s (2.34)
F; < 0.25 Vdanstouslescas

La partie restante de V soit (V - Ft) doit étre distribuée sur la hauteur de la structure
suivant la formule

ETsn won
j=1"J"]

(2.35)

2.2.3.2 Distribution horizontale des forces sismiques

L’effort tranchant au niveau de I’étage k est donné par la formule suivante :
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Vi=F+ X Fi (2.36)

2.3. Prescriptions communes aux deux méthodes selon le RPA
2.3.1. Stabilité au renversement

Le moment de renversement qui peut étre causé par 1’action sismique doit étre calculé par
rapport au niveau de contact sol-fondation. Le moment stabilisant sera calculé en prenant
en compte le poids total équivalent au poids de la construction, au poids des fondations et
éventuellement au poids du remblai.

2.3.2. Calcul des déplacements

Le déplacement horizontal a chaque niveau "k™ de la structure est calculé comme suit
6]( = Rsek (237)

Ser- Déplacement di aux forces sismiques Fi (y compris 1’effet de torsion)
R : Coefficient de comportement

Le déplacement relatif au niveau "k" par rapport au niveau "k-1" est égal a :

A = 8 — O (2.38)

2.3.3. Quelques justifications de la sécurité
2.3.3.1. Géneralités

Les objectifs de sécurité de la structure soumise aux effets de 1’action sismique sont
réputés atteints si les critéres relatifs a la résistance, la ductilité, 1’équilibre d’ensemble, la
stabilité des fondations, les joints sismiques, les déformations et la stabilité de forme (effet
P-A) sont satisfaits simultanément. Dans cette section, seulement les critéres ci-aprés sont
pris en compte.

2.3.3.2. Combinaisons d’actions

L’action sismique est considérée comme une action accidentelle au sens de la philosophe
de calcul aux Etats Limites. Les combinaisons d’actions a considérer pour la détermination
des sollicitations et des déformations de calcul sont :
G+Q+E (2.39)
08GtE (2.40)

Pour Les poteaux dans les ossatures auto-stables, la combinaison (2.35) est remplacée par
la combinaison suivante :
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G+Q+12E (2.41)
G : charges permanentes
Q : charges d’exploitation non pondérées
E : action du séisme représentée par ses composantes horizontales

Bien qu’aucune mention n’ait été faite des effets de 1’accélération verticale due aux
séismes, ces effets sont inclus comme suit :

La combinaison (2.35) comprend la totalité de la charge d’exploitation ainsi que la charge
sismique. Du fait que cette charge d’exploitation est tout a fait improbable, une grande
partie de celle-ci (environ 40 a 60%) peut effectivement représenter 1’effet des
accélérations verticales des séismes.

La combinaison (2.36) tient compte de la réduction de la charge verticale qui se produira a
cause des effets de I’accélération verticale.

Dans les combinaisons précédentes, il y a lieu de tenir compte de la réversibilité des
charges sismiques.

Pour les poteaux, la combinaison G+Q+1.2 E en (2.37) a pour objet de leur fournir une
meilleure résistance aux effets des moments de renversement dus aux mouvements
sismigques majeurs.

2.3.3.3. Justification vis-a-vis de I’équilibre d’ensemble

Cette condition d’équilibre se référe a la stabilité d’ensemble du batiment ou de 1’ouvrage,
soumis a des effets de renversement et/ou de glissement dus aux sollicitations résultant des
combinaisons d’actions décrites ci-dessus

2.3.3.4. Justification vis-a-vis de I’effet P-A

Les effets du 2° ordre (ou effet P- A) peuvent étre négligés dans le cas des batiments si la
condition suivante est satisfaite a tous les niveaux :

O = XK < 0.10 (2.42)
Vkhg

Pk : poids total de la structure et des charges d’exploitation associées au-dessus du niveau«
Kk »,

P = Z?:k(WGi + BWQi) (2.43)

V) : Effort tranchant d’étage au niveau "k" :
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Vi =Yy Fi (2.44)
Ak : déplacement relatif du niveau « k » par rapport au niveau « k-1 »
hk : hauteur de I’étage « k »

e Si 0,10 <O,< 0,20, les effets P-A peuvent étre pris en compte de maniere
approximative en amplifiant les effets de ’action sismique calculés au moyen
d’une analyse ¢élastique du 1° ordre par le facteur 1/(1- ©;).

e Si6,>0,20, la structure est potentiellement instable et doit étre redimensionnée.

2.3.3.5. Justification vis-a-vis des déformations

Les déplacements relatifs latéraux d’un étage par rapport aux étages qui lui sont adjacents,
et tels que calculés selon I’équation 2.34, ne doivent pas dépasser 1.0% de la hauteur de
I’étage & moins qu’il ne puisse étre prouvé qu’un plus grand déplacement relatif peut étre
toléreé.

2.4. La méthode de la poussée progressive ou la méthode statique non-linéaire
(Pushover)

2.4.1. Introduction

Le comportement d’une structure sous s€isme est complexe a prédire et ce d’autant plus
que le comportement ne peut plus étre considéré comme linéaire.

Les non linéarités peuvent avoir pour origines le sol (déformations irréversibles), le
matériau des éléments de structure (fissuration du béton, plastification de 1’acier des
armatures et de la charpente), les liaisons entre la structure et le sol ainsi que d’autre
mécanismes susceptibles d’exister (appareils parasismique, ¢léments secondaires,
entrechoquement...).

Considérant les limites de robustesse des modéles numériques (modele de comportement
cyclique, robustesse des algorithmes de résolution...) et le cout associé, les analyses
temporelles non linéaires sont rarement mises en ccuvre dans le domaine du génie civil,
hormis des cas trés spécifiques.

Les ingénieurs ont ainsi recours a des modeles plus simplifiés basés sur des approches
statiques (forces latérales) ou a une méthode modale spectrale. L.’avantage de ces méthodes
est qu’elles sont relativement plus simples a mettre en ceuvre et leurs couts sont
acceptables. En contrepartie, ces méthodes ont des limitations qu’ils convient d’examiner
avant de les mettre en ceuvre.

Dans le reglement parasismique algerien actuel (RPA), les effets non linéaires sont pris en
compte par [’utilisation d’un coefficient de comportement unique (R) qui réduit
forfaitairement les efforts sismiques percus par la structure, basée sur le concept de
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ductilité¢ qui s’exprime comme le ratio du déplacement maximal atteint sur le déplacement
en limite d’élasticité.

La conversion entre la ductilité estimée et coefficient de comportement (R est souvent
évalué arbitrairement) est généralement faite sur la base d’une hypothése de comportement
¢lastique parfaitement plastique du batiment. Enfin, les vérifications de 1’admissibilité des
contraintes sous chargement diminuée par le coefficient de comportement ne prennent pas
souvent en considération le fait qu’il est important que la ductilité¢ soit effectivement
développée.

La méthode en poussée progressive (pushover) tente d’apporter une évaluation raisonnable
de la ductilité effectivement développée dans la structure et de quantifier rationnellement la
diminution des efforts sismiques percus par la structure. La méthode permet également de
vérifier I’homogénéité en résistance de la structure et de réaliser des optimisations. Cette
méthode peut aussi guider I’ingénieur dans la mise au point des renforcements pour des
projets de diagnostic et confortement parasismique.

2.4.2. Analyse Pushover

La procédure statique non linaire est une des quatre méthodes d’analyse sismique
recommandée par les nouveaux codes de conception parasismique, comme les Eurocodes8
(ECS8 Partie 3) :

Me¢éthode d’analyse par forces latérales ou équivalentes

Analyse modale spectrale

Analyse statique non linéaire

Analyse temporelle non linéaire (cette méthode n’est pas abordée dans la
présente étude)

el O

Selon Magliulo et al.[171] le niveau de fiabilité diminue de (4) a (1) et, par conséquent, la
marge de sécurité par rapport a un état limite donné devrait augmenter dans le méme ordre.

D’aprés Pinho et Antoniou.[172], I’analyse statique non linéaire est employée dans le but
d’en tirer, avec une relative facilitée, une enveloppe des paramétres de réponse qui
pourraient étre obtenus par une procédure beaucoup plus complexe et longue comme
I’analyse dynamique incrémentielle.

2.4.2.1. Définition de I’analyse pushover

L’analyse pushover ou analyse statique non linéaire (appelé aussi poussee progressive) est
une technique par laquelle un batiment est soumis a des forces latérales dont I’intensité
augmente de maniére monotone, en suivant une distribution invariable prédéfinie
(généralement identique a la déformée du mode fondamental), jusqu’a ce qu’un
déplacement cible décrivant un niveau de performance établit soit atteint. C’est un procédé
par lequel a chaque pas d’itération, 1’équilibre statique est établit, afin d’obtenir la réponse
de la structure soumise a un chargement latéral croissant. La résistance structurale est
évaluée et la matrice de rigidité est mis a jour a chaque incrément de la force latérale,
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jusqu’a la convergence. Le calcul continue jusqu’a (i) un état limite prédéfini, (ii)
I’effondrement structural ou (iii) le manque de convergence. Chaque point de la courbe
pushover (déterminé par le déplacement du nceud de contréle de la structure et 1’effort
tranchant correspondant a la base) représente un état d’équilibre d’effort de la structure,
lorsque les déformations et les forces externes appliquées sont en équilibres [PIN 06].A
chaque modification de I’intensité de la force, la sortie du domaine élastique, la formation
des rotules plastiques et la ruine des éléments structuraux sont inventoriées. La
représentation graphique de la courbe pushover (effort tranchant a la base versus le
déplacement dans le nceud de controle de la structure) comme le montre la figure 2.4,
permet d’avoir des indications concernant les éléments faibles et les modes de ruines de la
structure.

Figure 2.4 : Représentation de la courbe pushover [173]

L’analyse pushover est utilisée pour évaluer la performance d’une structure et de ses
éléments vis-a-vis d’une action sismique donnée sans faire d’analyse dynamique non-
linéaire.

A la différence d’un calcul linéaire élastique, ou la réponse sismique se lit sur un spectre en
acceélération a partir de sa fréquence de vibration, pour un systeme non-linéaire, la réponse
doit tenir compte de la variation de la fréquence apparente et de la dissipation d’énergie de
la structure via le calcul d’un amortissement équivalent affectant le spectre sismique.
Partant du spectre de chargement et de la courbe de capacité, le niveau de sollicitation
atteint au cours d’un événement sismique s’obtient par la recherche de I’intersection entre
ces deux courbes. Pour cela, on superpose la courbe de spectre de réponse et la courbe de
comportement dans un méme diagramme accélération/déplacement (A/D) comme le
montre la figure 2.5 ci-dessous. La comparaison entre capacité et demande s’effectue par la
recherche itérative d’un point de performance. Plus le point de performance conduit a
solliciter la structure au-dela de sa limite de comportement linéaire, plus la structure
dissipe de I’énergie. L’énergie dissipée peut étre traduite par un amortissement équivalent
employé pour la réactualisation du spectre de chargement sismique.
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Lors du processus itératif, la premiére intersection entre les deux courbes permet d’évaluer
une nouvelle estimation de I’amortissement. La prise en compte de cette ductilité permet
d’établir un nouveau spectre de réponse. L’évolution de cet amortissement ralenti quand on
converge vers le point de performance du systeme équivalent.

En résumé, on peut imaginer de maniere simple que le probléeme pushover revient a
résoudre le cas d’un probléme élastique linéaire dont la fréquence et 1’amortissement
dépendent de I’amplitude des déplacements.

2.4.2.1.1. Formes de distribution verticale des charges sismique 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 sévérit¢ 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 (modes propres
non fondamentaux) 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, ’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.

Les charges latérales d’un modele mathématique sont appliquées proportionnellement a la
distribution des forces d’inertie dans le plan, pour toutes les analyses, au moins deux
distributions verticales des charges latérales seront appliquées. Donc, la distribution des
charges latérales peut étre choisie parmi les modéles adoptés par le FEMA356 [174].
Actuellement, plusieurs répartitions des charges latérales sont recommandées dans
FEMAZ356 pour I’analyse statique non linéaire, on peut citer :

2.4.2.1.1.1. Distribution uniforme

Le modele de charge uniforme est basé sur une distribution uniforme des forces latérales a
chaque niveau proportionnelle a la masse totale de chaque niveau.

Wi
n ]
j=1Wj

F, = (2.45)

Tels que :
Fi Force latérale au niveau i
Wi poids du niveau j
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2.4.2.1.1.2. Distribution charge latérale équivalente ELF (Equivalent Lateral Force)

Cette distribution est utilisée seulement quand plus de 75% de toute la masse participe dans
le mode fondamental dans la direction considérée. Ce modéle défini dans le FEMA356, est
donné par :

Wih*
n o Kk
j=1Wihj

Fy=0GV; G = (2.46)

ou Cy, est le coefficient de distribution des charges, V est la charge latérale totale, Wi est le
poids  du niveau i, h;j 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 [175] emploie :

iTe >
K = {Z,SlTe >2.5s

1,siTe = 0.5s (2.47)

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

2.4.2.1.1.3. Distribution selon I'Eurocode 8 N2

La méthode N2 de I’Eurocode8, utilisée avec une distribution triangulaire,

_ Wil
=——Lt
j=1 W]hj

(2.48)

2.4.2.1.1.4. Distribution selon la déformée du mode fondamental

Cette distribution verticale est proportionnelle a la forme de mode fondamental dans la
direction considérée dans I’étude. L’utilisation de cette distribution est autorisée seulement
guand plus de 75% de la masse totale participe a ce mode.

_ Wi
F; —Z’,-Lle ry (2.49)

Wi poids du niveau i
¢; amplitude du niveau j au premier mode

2.4.2.1.1.5. Distribution SRSS (Square Root of the Sum of Squares)
La distribution verticale proportionnelle a la distribution des efforts des niveaux est
calculée par la combinaison des réponses modales de I’analyse modale spectrale du

batiment, en utilisant suffisamment de modes pour capturer au moins 90% de la masse
totale du batiment.
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Le modeéle des charges latérales considére les effets des modes supérieurs élastiques de
vibration pour une longue période et les structures irréguliéres. La force latérale dans
chaque niveau est calculée par la combinaison (SRSS) pour les distributions des charges
obtenues a partir de I'analyse modale des structures comme suit :

1. Calculer la force latérale a tous les niveaux pour le nieme mode par I'équation suivante:
Fip = rnmiq)inAn (2.50)

Tels que :

' : Coefficient de participation modal pour le mode n

mi : masse du niveau i

®in : Amplitude du niveau i au mode n

An : Pseudo — accélération pour le mode n du systéme élastique SDOF

2. Calculer I’effort tranchant des niveaux

Vin = 252 Fin (2.51)
N nombre total des niveaux

3. Combiner les charges modales des niveaux par l'utilisation du SRSS

Vi = V2 o(Vin)? (2.52)

4. Calculer les forces latérales des niveaux, Fi pour tous les niveaux par la combinaison des
efforts tranchants des niveaux.

5. Normaliser les charges latérales des niveaux par I’effort tranchant a la base pour la
convenance.

Tels que :
’ F
=V -
2 Fj

F, (2.53)

Malgré les recherches, il n’existe pas encore une distribution unique adaptable plus
avantageuse pour tous les systémes structuraux. En général, ’emploie des distributions
adaptables est nécessaire pour des batiments de période fondamentale longue avec des
mécanismes de plastification localisés. Dans des études récentes réalisees par Mwafy et
Elnashai [176], il est montré que la distribution triangulaire inversée donne une trés bonne
estimation des déplacements inter- étages ainsi que du facteur de comportement R
comparée aux distributions uniforme et multi- modales (figure 2.5).  Dans notre cas, les
structures étudiées ont une configuration structurale simple. Cette configuration est choisie
de maniére a éviter ’influence des différents modes de vibration, a savoir les modes
supérieurs de translation ou les modes de torsion.
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Figure 2.5 : Distributions verticales typiques des forces sismiques horizontales.[177]
2.4.2.1.2. Points critiques dans la construction de la courbe pushover

Il existe plusieurs points critiques pouvant influencer significativement la construction de
la courbe pushover. Sans s’en préoccuper, les résultats peuvent ne pas représenter le
comportement reel de la structure et donc donner des informations non utilisables ou peu
fiables. Ces points critiques sont notamment :

1. Le choix de la forme de la force latérale appliquée a la structure ;
2. La définition des objectifs de performance avant la réalisation de I|’analyse

pushover ;

3. La conception du batiment : si le batiment n’a pas bien été congu, il ne peut pas étre
POUSSE ;

4. La prise en compte du poids propre ;

5. L’identification des objectifs de performance a attendre ;

6. La prise en compte du mécanisme de ruine par cisaillement ;

7. La prise en compte des effets p-delta ;

8. La différenciation entre I’analyse pushover et 1’analyse dynamique due au séisme
réel ;

9. Le choix d’une poussée plus complexe (suivant plusieurs directions) pour un
modéle 3D.

2.4.2.2. Construction de la courbe capacité

L’analyse pushover repose sur le fait que la réponse de la structure a n DDL peut étre liée a
la réponse d’un systéme a 1DDL équivalent [178].Les propriétés du systeme équivalent a
1DDL sont calculés en réalisant une analyse pushover de la structure a n DDL. La courbe
de capacité est obtenue en transformant la courbe pushover représentée par 1’effort
tranchant a la base de la structure et le déplacement du nceud de contrdle en une courbe
d’accélération spectrale versus le déplacement spectral d’un systtme a 1DDL équivalent.
Pour I’approche classique, les propriétés du systeme a 1DDL équivalent correspondent au
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premier mode de vibration de la structure réelle. La procédure classique pour la réalisation
d’une courbe de capacité peut étre résumée par les étapes suivantes :

1.

7.

Etablir le modéle de la structure en tenant compte du poids propre et du
comportement non-linéaire de ses éléments ;

Calculer les propriétés modales de la structures : périodes et modes de vibration, le
facteur de participation modale, la masse modale effective ;

Définir la forme de la force latérale ;

Sélectionner le point de contrble des déplacements (généralement en haut de la
structure) ;

Sélectionner les criteres de performances :(capacité a soutenir le poids propre,
déformation excessives, etc.) ;

Calculer la courbe pushover correspondant au systéme réel a n DDL : développer
sous forme graphique la relation entre le déplacement en haut du batiment u et
I’effort tranchant a la base du batiment (nDDL) V (voir figure 2.4) ;

Transformer la courbe pushover en courbe de capacité comme suit :

2.4.2.2.1. Conversion dans le diagramme accélération/déplacement (A/D)

La transformation de la courbe pushover en courbe de capacité (figure 2.6) (accélération
spectral en fonction du déplacement spectrale d’un systéme équivalent a 1DDL) est
nécessaire pour pouvoir comparer la capacité de la structure avec la demande sismique.
Cette derniere est représentée par un spectre de réponse en format ADRS (accélération
spectrale/déplacement spectrale) .La comparaison entre les deux permet de trouver la
demande de déplacement de la structure appelé aussi le déplacement cible ou déplacement
du point de performance(PP).

Fb

Effort tranchant 3 b base

Courbe Pushover Spectre de dimmensionnement

A

Accékération Spectrake

Déplacement en téte \ dn / Periode i

Point de Performance

Accé Eration

Déplacement

Figure 2.6 : Transformation de la courbe pushover en courbe de capacité et le spectre de
dimensionnement en spectre de capacité [179]
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2.4.2.2.1.1. Transformation de la courbe pushover en courbe de capacité

Pour réaliser cette transformation, on part de 1’équation du mouvement pour un Systéme a
n DDL découplés ayant plusieurs modes de vibrations (Equation 2.10) :

Y, + 2éw;Y, + w;?Y; = —LR[T}]
Posons y; = I;z;, et divisant I’équation ci-dessus par [; :
Zi" + 2 Eiwizil + WiZZl' = —R [Tl] (254)

On se raméne donc a I’étude d’un oscillateur simple, la masse étant soumise a une force
proportionnelle a 1’accélération du sol. La valeur du déplacement x(t) est donnée par
I’intégral de Duhamel :

zi(t) = — i J RIT;] e~ sin[w, (t — )] de (2.55)

Avec la pulsation du systéeme amorti w, = /1 — &2

Comme les structures sont constituées de matériaux (béton, acier, bois) qui ont des
amortissements trés faibles, on peut donc en déduire que w, =~ w

La valeur du déplacement s’écrit alors :
7 () = —% [y RIT;] e~ sin[w(t — 7)] dr (2.56)
Le déplacement est calculé comme suit :
x; = {®}Y; = {®}z (2.57)

En ne considérant que le 1’ mode{®, } et en assimilant le déplacement au sommet (Niéme
étage) Xy ; = Uy ,alorsle déplacement D=zlassocié a ce 1* mode est :

__Un
r1®y1

D (2.58)

Avec

N
_ Zj=1mj(p

r, = E (2.59)

N oo 2
Y=y mj®j

La relation ( 2.58) est utilisée pour relier les déplacements de la courbe pushover aux
déplacements correspondant a un systeme a 1 DDL.

A partir de la valeur du déplacement on peut en déduire la force de rappel F a laquelle est
soumise la masse :

F, = Kz, (2.60)
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La pseudo-accélération S, ;est donnée par la relation :

Sai
— 2 — 2q
Wi

Le déplacement est calculé comme suit :

Sai
x; ={D}Y; = {®;};z; = O;I; =

Wiz

En tenant compte des équations précédentes, on a :

(F(0) = [ () = k) @30 7%

Pour [k]{®;} = w;2[M]{®;} ,1’équation devient :

(Fi()} = [K1{x: (D)} = WMD) 2% = [M{D);S,

Wiz

L’effort tranchant a la base s’exprime par la relation suivante :
L;*
Vo = Xt B0 = (RO} = ()T [MU@JiSa; = (1T IMI{®Pi} 1= Sas

Sachant que :{1}T[M]{®;} = (L;")T = L;” , I’équation peut étre écrite comme suit :

*\ 2
L; * _ 2 * =
(m-*) m; Sa,i - I—i m; Sa - mLSa,i

1

L'*
Vy =L =-S5,
b I pral

i

Au final on a :
Vb = Wlsa,i

Ou 7, = I*m;*= est la masse effective modale associée au mode i.

(2.61)

(2.62)

(2.63)

(2.64)

(2.65)

(2.66)

(2.67)

La masse modale peut étre interprétée comme la partie de la masse totale qui répond au
séisme dans chaque mode. Elle relie I’effort tranchant a la base de la structure aux pseudo-

accélération du systeme équivalenta 1 DDL.

En considérant uniquement le premier mode et en posantS,; = A , 1’équation (2.67)

s’exprime comme suit :
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|
A=—2

u m;

ﬁNTP F | Pushover Curve | Capacity Diagram
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Figure 2.7 : Développement de la courbe pushover et conversion de la courbe pushover en
diagramme de capacité:

2.4.2.2.1.2. Transformation du spectre de dimensionnement en spectre de capacité

On doit convertir le spectre de réponse fourni habituellement sous forme Se(T) dans le
méme diagramme (A/D) que la courbe pushover. Pour les spectres élastiques, la pseudo
accélération est reliée au deplacement relatif de la masse par :

Sa=A=w2S;=w?D > D == (2.70)
D’ou:
T?A
D=5 2.71)

Pour les spectres de demande inélastiques, la pseudo accélération est reliée au déplacement
relatif de la masse par 1’expression suivante :

uT? s —u T2
Ry am2~ @€ = ¥ 4p2

S, =38 g = Rlusde = S, (2.72)

Ry

Avec: Ru le facteur de réduction, u« le facteur de ductilité, Sa est ’accélération inélastique
et Sd le déplacement inélastique. La figure 2.6ci-dessous schématise ces deux types de
transformation.

Sae

Spectre elastique

T

Spectre meélastigque

LE]

Figure 2.8 : (a)Spectre de demande élastique (Sae-T),(b) Spectre élastique (Sae-Sde) et (¢)
Spectre inéelastique (Sa-Sd)[180]
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2.4.2.3. Les avantages et inconvénients de I’analyse pushover

a).Les principaux avantages de cette méthode sont :

P owbhpRE

évaluation rationnelle de la ductilité du batiment ;

identification des eéléments qui apportent de la ductilité ;

analyse précise des modes de dégradations des éléments et de leur localisation ;
observation des flux des contraintes dans la structure et de leurs évolutions avec
I’apparition des non-linéarités ;

possibilité d’évaluer la capacité résiduelle d’une structure pour un séisme donné,
par rapport a un état limite défini.

b). Les principales difficultés ou limitations de la méthode proviennent de plusieurs
causes :

1.

L’analyse pushover classique ne représente que la réponse selon le premier mode
de vibration.la réponse. La réponse de la structure a nDDL peut étre liée a la
réponse d’un systéme équivalent a 1DDL impliquant que la réponse est
commandée par un seul mode et celui-ci demeure sans changement méme apres la
fin du domaine élastique ;

Aucune des distributions de forces latérales invariables ne peut prendre en compte
la contribution des modes supérieures de vibrations dans la réponse du batiment ou
la redistribution des forces d’inertie en raison de la formation de rotules plastiques ;
En général, I’analyse pushover classique implique une séparation entre le calcul de
la capacité de la structure et le calcul de la demande sismique, les deux étant
calculés indépendamment 1’une de 1’autre ;

Le choix de la forme de la force latérale appliquée a la structure est généralement
imposé réguliére ;

Comme il s’agit d’une analyse statique non-linéaire, les effets dynamiques et les
effets de la durée du séisme ne peuvent étre pris en compte ;

La torsion due a des irrégularités de masse ou de rigidité ne peuvent pas étre pris en
compte ;

La demande est généralement associee a un spectre de reponse elastique a
amortissement visqueux équivalent ;

Les phénomenes liés au comportement 3D de la structure (par exemple, les effets
d’orthogonalité, de la direction du chargement, des diaphragmes semi-rigides, etc.)
ne sont pas pris en compte.

2.4.2.4. Evaluation du déplacement cible et du point de performance

La courbe de capacité obtenue suite a une analyse pushover représente la capacité du
batiment. Afin de pouvoir évaluer sa réponse a une sollicitation sismique donnée, elle doit
étre comparée avec le spectre de réponse de 1’action sismique présenté au format ADRS
(accélération spectrale / déplacement spectral).
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La comparaison entre capacité et demande s’effectue par la recherche itérative d’un point
de performance. Plus le point de performance conduit a solliciter la structure au-dela de sa
limite de comportement linéaire, plus la structure dissipe de 1’énergie. L’énergie dissipée
peut étre traduite par un amortissement équivalent employé pour la réactualisation du
spectre de chargement sismique.

Lors du processus itératif, la premiére intersection entre les deux courbes permet d’évaluer
une nouvelle estimation de I’amortissement. La prise en compte de cette ductilité permet
d’établir un nouveau spectre de réponse. L’évolution de cet amortissement ralenti quand on
converge vers le point de performance du systéme équivalent.

En résume, on peut imaginer de maniere simple que le probleme pushover revient a
résoudre le cas d’un probléme élastique linéaire dont la fréquence et I’amortissement
dépendent de I’amplitude des déplacements.

En ce qui concerne I’évaluation du déplacement cible, plusieurs méthodes ont été
développées et certaines sont devenues conventionnelles au point d’étre intégrées dans les
codes parasismiques. Pour obtenir la demande de déplacement sur la structure induite par
le séisme, correspondant au déplacement du point d’intersection du spectre de réponse et
de la courbe de capacité, appelé point de performance (PP), plusieurs approches sont
présentés figure2.9. 1l existe différentes classifications de ces approches tenant compte des
années d’apparition, des codes qui les ont intégrés, de la méthode utilisée pour la réduction
du spectre de demande élastique, etc.

Figure 2.9 : Représentation schématique des quatre approches utilisées pour 1’évaluation
du déplacement cible [181]
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2.4.2.4.1. La méthode du spectre de capacité CSM

L’intérét de la méthode CSM consiste, entre autres, a superposer une courbe représentant
la capacité¢ de résistance d’une structure issue d’une analyse statique non linéaire
(Pushover) avec une courbe représentative de la sollicitation apportée par le seisme.
L’intersection représente le point de performance permettant d’évaluer le déplacement
maximum que la structure subira et son degré de déformation dans le domaine plastique
[182].

Cette méthode a été décrite dans le document ATC-40[183].elle utilise le procédé de
linéarisation équivalente. Cette technique emploie des relations empirique pour la période
et ’amortissement de la structure en fonction de la ductilité afin d’estimer la réponse
linéaire équivalente d’un oscillateur a 1DDL.pour obtenir le point de performance, elle
utilise la réduction du spectre de réponse €élastique a amortissement constant;

L’hypothése de base de la méthode CSM est la linéarisation équivalente par laquelle la
déformation maximale du systéeme non linéaire a n DDL (déplacement cible) a, comme
approximation, la déformation maximale d’un systéme élastique équivalent a IDDL. Dans
cette méthode, le déplacement cible d. dépend de la période initiale et peut étre écrit ainsi :

d. = COSd(Teq'Eeq*) (2-73)

avec S; le spectre de réponse en déplacement et C, est définit par le tableau 2.12 ci-
dessous.

La période équivalente T, et le taux d’amortissement équivalenté,,”, associés au systeme
linaire équivalent sont discutés dans le paragraphe ci-dessous :

2.4.2.4.1.1. Systeme linéaire équivalent

La réponse sismique des systéemes inélastiques peut étre estimée par des méthodes
analytiques approximatives dans lesquelles le systeme non linéaire est remplacé par un
systéme linéaire "équivalent”. Ces méthodes ont attiré I'attention des chercheurs dans les
années 1960 avant que les ordinateurs numériques de haute vitesse soient largement
utilisés pour les analyses non linéaires, et une grande partie du travail fondamental a été
accompli il y a plus de deux décennies (Hudson, 1965[184]; Jennings, 1968[185]; Iwan et
Gates, 1979a [186]). En geénéral, les méthodes approximatives pour déterminer les
parameétres du systéme linéaire équivalent se répartissent en deux catégories: les méthodes
basées sur la réponse harmonique et les méthodes basees sur la réponse aléatoire. Six
méthodes sont disponibles dans la premiere catégorie et trois dans la deuxieme catégorie.
Des formules pour la période de vibration naturelle et le coefficient d'amortissement sont
disponibles pour chaque méthode (Iwan et Gates, 1979a[182]). D'une maniére générale, les
méthodes basées sur la réponse harmonique surestiment considérablement le décalage de
période, alors que les méthodes considérant la réponse aléatoire donnent des estimations
beaucoup plus réalistes de la période (Iwan et Gates, 1979b)[187].
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Il 'y a maintenant un regain d'intérét pour les applications de systémes linéaires équivalents
a la conception de structures inélastiques. Pour de telles applications, la méthode de la
rigidité sécante (Jennings, 1968[181]) est utilisée dans la méthode du spectre de capacité
pour Vérifier I'adéquation d'un modéle structurel (Freeman et al., 1975[188] ; Freeman,
1978[189] ;Deierlein et Hsieh],1990[190]; Reinhornet al., 1995[191]) et a été adapté pour
développer la «procédure statigue non linéaire» dans le document ATC-40
(AppliedTechnology Council, 1996) et le document FEMA 274 (FEMA, 1997)[192]. Une
variante de cette méthode, connue sous le nom de méthode de substitution (Shibata et
Sozen, 1976[193]), est populaire pour la conception basée sur le déplacement (Gulkan et
Sozen, 1974[194], Shibata et Sozen, 1976[195], Moehle, 1992[196], Kowalsky et al.,
1995[197]). Wallace, 1995[198]). Sur la base de la réponse harmonique, on sait que ces
deux méthodes ne sont pas aussi précises que les méthodes basees sur la réponse aléatoire
(lwan et Gates, 1979a, b [186.187]). Le systéme linéaire équivalent basé sur la rigidité
sécante est ensuite examing.

Considérons un systeme SDF inélastique avec une relation force-déformation bilinéaire
lors du chargement initial (figure 2.9). La rigidité de la branche élastique est k et celle de la
branche plastique est a ke. La limite d'élasticité et le déplacement élastique sont
respectivement designés par fy et uy. Si la déformation maximale (maximum absolu) du
systeme inélastique est um, le facteur de ductilité p= xm/xy.

Force
A

fm = fy(l + au — a)
£ ak,

-

-,.
k v :', |ksf(

€ .
Z2m
o
e
b
".

xy ~m . Déplacement

Figure 2.10: Relation bilinéaire force-déplacement pour un systéme a 1DDL[199]
x,Déplacement élastique,
x,Demande en déplacement,

etu représente la demande en ductilité qui est le rapport entre la déformation maximale et
la déformation a la limite élastique, et a représente la réduction de rigidité qui est le
rapport entre la rigidité post-élastique et la rigidité élastique.

2.4.2.4.1.1.1. Période naturelle du systéeme linéaire equivalent

Pour le systeme bilinéaire de la figure 2.9, la période de vibration naturelle du systeme
linaire équivalent avec une rigidité égale a ksec, la rigidité secante, est :
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Toq = Tn /1+al:¢ — (2.74)

Ou T, est la période de vibration naturelle du systéme qui vibre dans sa plage d'élasticité
linéaire (x<xy).

2.4.2.4.1.1.2. Amortissement visqueux du systéme linéaire équivalent

Chopra propose de calculer un amortissement visqueux équivalent pour rendre compte de
dissipation d’énergie due a I’incursion post-€élastique du systeme non linéaire. La méthode
la plus courante pour définir I'amortissement visqueux équivalent consiste a assimiler
I'énergie dissipée ED dans un cycle de vibration (c’est-a-dire dans une boucle
d’hystérésis)du systéme inélastique et 1’énergie de déformation d’un systéme élastique
linéaire équivalent Es. Sur la base de ce concept, on peut montrer que I’expression du taux
d'amortissement visqueux équivalent peut se mettre sous la forme (Chopra, 1995: section
3.9):

f _ 1Ep
€4 4n Eg

(2.75)

Ou I'énergie dissipée dans le systeme inélastique est donnée par la surface ED délimitée
par la boucle d'hystérésis (figure 2.11) et Es = koo X, 2/2 est I'énergie de déformation du
systéme équivalent avec une rigidité ksec (figure 2.10). La substitution de ED et ES dans
Eq. (2.75) conduit a :

_ 2 @-10-a
geq T nu (1+ap—a) (2'76)

L'amortissement visqueux total du systéme linéaire équivalent est :

feq* =¢+ feq (2.77)

Ou ¢ est le coefficient d'amortissement visqueux du systeme bilinéaire qui vibre dans sa
plage d'élasticité linéaire (x<=xy). Pour les systémes élasto-plastiques, a= 0 et les Egs.
(2.74) et (2.76) sont réduites a :

2 2u—-1
Teq = Tplt 1 §eq = p _#H , (2.78)

representation bilinéaire

Specire de
Spoctral capacite

-
Acccleratios

Kiraos ==

Sa, =

po
S, z Sd. T
Specural Disflacement
z
4

Figure 2.11: Amortissement visqueux équivalent dd a la dissipation d'énergie hystérétique pour le systeme
SDF inélastique [182]
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Les équations (2.72) et (2.76) sont représentées sur la figure 2.12 ou la variation de Teg/Tn
et &eq en fonction de p est représentée pour quatre valeurs de a. Pour les systémes post-
élastiques (> 1), Teq est plus long que Tn et Eegq> 0. La période du systeme linéaire
équivalent augmente de fagon monotone avec p pour tout o. Pour un p fixé, Teq est plus
long pour les systemes élasto-plastiques et plus court pour les systemes avec o > 0. Pour a
=0, &eq augmente de facon monotone avec | mais pas pour o> 0. Dans ce dernier cas, eq
atteint sa valeur maximale a une valeur p, qui dépend de a, puis diminue progressivement.

Figure 2.12:Variation de la période et 1’amortissement visqueux du systeme linéaire
équivalent en fonction de la ductilité [199].

Le document ATC-40 contient des procédures d'analyse approximatives pour estimer les
déformations induites par un tremblement de terre d'un systéeme inélastique. Ces
procédures sont approximatives en ce sens qu'elles évitent I'analyse dynamique du systeme
inélastique. Au lieu de cela, les analyses dynamiques d'une suite de systemes linéaires
eéquivalents avec des valeurs successivement mises a jour de T,et de Eeq*fournissent une

base pour estimer la déformation du systeme inélastique; T, est déterminé par l'équation
(2.74) mais &,," par une version modifiée de I’Eq. (2.77):

S;eq* =¢+ kfeq (2.79)

¢ Correspond a I’amortissement du systeme linéaire ¢élastique.
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Avec feq limité a 0.45. Bien que la base de sélection de cette limite supérieure
d'amortissement ne soit pas explicitement mentionnée, I'ATC-40 stipule que "le comité qui
a developpé ces coefficients d'amortissement a conclu que les spectres ne devraient pas
étre réduits a des valeurs plus élevees et ... [0,05 + & eq] d'environ 50 pour cent. "

kest un facteur demodification de I’amortissement qui dépend du comportement
hystérétique réel du systéme caractérisé par 1’'un des trois types : le type A dénote le
comportement hystérétique stable, le type C représente les boucles séverement pincées
et/ou degradées et le type B représente 1’état intermédiaire entre les deux types A et C
(Chopra et Goel,1999). L’ ATC-40 contient des équations pour k en fonction de [Jeqcalculé
par Eq. (2.71) pour les trois types de comportement hystérétique. Ces équations, ont été
congues pour s'assurer que k ne dépasse pas une limite supérieure, une exigence en plus de
la limite de 45% sur ¢,,. D’autres codes, par exemple I’Eurocode 8, supposent un systeme
linéaire équivalent élasto-plastique parfait (a=0) dans les équations précédentes et une
limite d’amortissement imposé a travers des facteurs de réduction qui correspondent
approximativement aé,, <12.25 %.La figure 2.13 illustre la variation du coefficient ken

fonction de I’amortissement équivalent.

1.2
’ ]
G-B X
Type A
« 0.6} x
Type B
0.4} :
Type C
0.2}t 1
D i i i i i
0 0.1 0.2 . 0.3 0.4 0.5 0.6
Yeq

Figure 2.13: variation du facteur de modification de 1’amortissement en fonction de
I’amortissement équivalent (Chopra et al.)[200]

Le tableau 2.10 présente les différents types des structures en fonction de leurs durées de
vie, et le tableau 2.11 présente les valeurs du coefficient k.

Durée de vie batiment neuf bdtiment existant b;itimeu_t existant
moyen faible
court Type A Type B Type C
long Type B Type C Type C

Tableau 2.10 : Types de structures
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Type de structure [ K
= 16.25 1.0
Type A
05108 135 s — S )
> 16,25 1,13 — 22 00 iy Tap)
(Fapidapid
< 25 0.67
T B
ype 0,465 28 =5 S )
> 25 e
['-"nr.--r-*ﬁ;_ll.-'
Type C —— 0.33

Tableau 2.11 : Valeurs du coefficient k
Dans notre étude, on utilisera le coefficient k spécifié pour les systemes de type A.
2.4.2.4.1.2. Procédures de ’ATC 40

La CSM inclut trois procédures (A, B, et C) présentées en détail dans I'ATC-40.Elles
permettent d’estimer la demande de déformation induite par un séisme, et donc de calculer
le point de performance. Toutes ces procédures sont basées sur les mémes principes, mais
elles sont différentes dans I'exécution. Les procédures A et B sont analytiques et peuvent
étre implémentées directement sur ordinateur, tandis que la procédure C est plutdt
graphique et plus adaptée a I'analyse manuelle. La procédure A est analysée dans notre
étude car, elle donne des meilleurs résultats et son utilisation est a la fois simple et directe.
Il est important de noter que la convergence d’aucune des méthodes n’est garantie.

PROCEDURE A

La procédure proposée dans I’ATC 40 est itérative. Son principe général suit les étapes
suivantes (Chopra et Goel, 1999)[201] :

1. Convertir la courbe pushover et la courbe du spectre de réponse élastique de
conception avec un taux d’amortissement & de 5%, les deux dans le format A-D
pour obtenir respectivement le diagramme de capacité et le spectre de capacité ;

2. sélection d’un point de performance test, obtenu par exemple avec la sélection d’un
déplacement cible D;sur le diagramme de capacité ou sur le spectre de réponse
élastiqueD; = D(T,,, & = 5%)et déterminer ensuite la pseudo-accélération
Aj;correspondante ;

3. idéalisation de la courbe de capacité par une approximation linéaire et calculer la

ductilité u = % et le coefficient de dégradation de rigiditéa ;
y

4. Calculer le taux d'amortissement équivalent & *eq a partir de I'équation (2.777) ;
5. Réduction du spectre de capacité calculé avec ’amortissement ¢ "eq déterminé a
I'étape 4 et lire le déplacement D; ou ce diagramme croise le diagramme de capacité

bilinéaire ;
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, g .D;=D; , .

Vérifiez la convergence : SI% <(tolérance=0.05) ,alors le point de performance
J

est D;, sinon sélectionnerD; = D;(ou une autre valeur estimee) et répétez les etapes

3aé6.

Accélération

Spectre C:C_,*gg

Dj Di Déplacement

Figure 2.14 : Principe de la procédure A de I’ATC 40, adapté de [202]

PROCEDURE B

La procédure B proposeée dans le code (ATC-40, 1996) suit une démarche similaire :

1.

Ajustement de la courbe bilinéaire sur le diagramme de capacité. On gardera la
déformation limite d’¢lasticité Dyet la courbe bilinéaire pendant les itérations. ;
Construction du spectre de réponse élastique ou de conception dans le
format(ADRS) pour un taux d’amortissement visqueux de 5%.

Estimation de la demande de déplacement Diet de 1’accélération correspondanteAi.
Initialement prendre la valeur Di = D(T,4,5=5%);

calculer la ductilitéu = % et le coefficient de dégradation de rigiditéa ;
y

Calcul de I’amortissement ,," et de la période équivalenteT,, ;

Calculer et tracer le point de coordonnées :D(T,4.¢. ") et la pseudo- accélération
A(Teqyfeq*) ;

Vérification que la droite qui relie le point (D (Teq.éeq ) A(Teq.éeq ) €t le point
déterminé précédemment( I’itération précédente) intercepte la courbe de capacité.
Si cette intersection n’existe pas, répétition des pas 4-7 pour un nouveau point. si
I’intersection existe, ce point correspond a la demande de déplacement induite par
le séisme.

2.4.2.4.2. La méthode des coefficients (CM)

La méthode des coefficients (CM) a été officialisée par sa publication dans le document
FEMA-356 .elle utilise un procédé de modification de la réponse linéaire par
I’intermédiaire de plusieurs facteurs déterminés de fagon empirique. La méthode n’est pas
itérative.
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2.4.2.4.2.1. Détermination du déplacement cible

Elle definit le point de performance en modifiant le déplacement élastique par une série de
coefficients. Le déplacement cible est exprimé par la relation suivante [205]:

2

T,
dC = Coc:lCZSa mg (280)

Ou, Sa représente 1’accélération du spectre €lastique correspondant a la période élastique
de vibration et au taux d’amortissement pour la structure considéré, g 1’accélération de la
pesanteur, Te la période effective de la structure déterminée par la relation :

T, =T, \E (2.81)

Ou T; est la période élastique fondamentale calculée par une analyse modale. k;représente
la rigidité élastique de la structure et k. représente la rigidité effective de la structure,
obtenue par bi-linéarisation de la courbe pushover.k est obtenue en tracant une droite qui
passe par I’origine et par le point ayant la valeur égale a 0.6 V,, (figure 2.15).

Effort trame bhami

£ &

Deplaceiment |

Figure 2.15 : Idéalisation bilinéaire de la courbe pushover[203]

Les coefficients de la relation (2.67) prennent en considération les modifications
suivantes :

e (, relie la reponse élastique du systtme a 1DDL a la réponse élastique en
déplacement du systeme & n DDL dans le nccud de contrdle en considérant le
facteur de participation du premier mode de vibration ou en utilisant les valeurs
fournies par les tableaux de FEMA-356 [FEMOO].

Nombre d'étages Coefficient CO
1 1.0
2 1.2
3 1.3
S 1.4
+10 15

Tableau 2.12 : Les valeurs du coefficient C, en fonction du nombre d’étages
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e (, relie la réponse du systeme non-linéaire & 1DDL au déplacement du systéme

élastique a 1DDL.

;=1 pourT, = T

1+(R-1)72
C, = TepourTe <T,

R : rapport exprimant la résistance en termes de demande élastique

_ Sq 1
= =
Y/, Co

Sa : I’accélération spectrale correspond a la période fondamentale effective.
W : la masse active sous séisme.
Vy: I’effort tranchant a la limite élastique.

e (, représente les effets de la dégradation de la rigidité

Les valeurs de C, sont données dans le tableau 2.13ci-dessous :

T=0.1 secondes T>Ty
Type 1 Type 2 Type 1 Type 2
occupation 1.0 1.0 1.0 1.0
immediate [0
sécurité des 1.3 1.0 1.1 1.0
persomnes LS
non-eflondrement 15 1.0 12 1.0
CP

Tableau 2.13 : Les valeurs du coefficient C,

(2.82)

(2.83)

Dans ce tableau, le typel se référe aux structures pour lesquelles plus de 30% de
I’effort tranchant a un niveau quelconque est repris par les éléments dont la
résistance et la rigidité peuvent se détériorer lors d’un séisme. Le type 2 couvre les

autres structures.

e (5 représente I’augmentation des déplacements a cause des effets P-A

c3 = 1 Pour les structures ayant une rigidité post-élastique positive.

3
|al(R-1)2

C3=1+ T,

a= le rapport entre la rigidité post élastique et la rigidité élastique effective.
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2.4.2.4.2.2. Méthodologie
La méthode en déplacement du FEMA 273/356 comporte les étapes suivantes :

1-Définir I’allure du chargement latéral appliqué a la structure. Selon le FEMA 273, deux
cas sont possibles :

a) Selon I’allure du mode fondamental qui doit avoir un facteur de contribution
modale dépassant les 75%.

b) Distribution des efforts tranchants dans chaque étage obtenu par la combinaison
modale spectrale avec un taux de 90% de participation massique.

2- Effectué une analyse statique non linéaire de La structure soumise a un chargement
latéral sur la hauteur.

3- Etablir a partir d’un chargement croissant la courbe de capacité comprenant en ordonnée
I’effort tranchant a la base de la structure et en abscisse le déplacement correspondant du
niveau supeérieur calculé par un logiciel de calcul des structures (SAP, ETABS,....).

4- Déterminer la raideur initiale Ki et la raideur effective Ke.

5- Calculer la période effective fondamentale Te a partir de I’équation 2.65.

6- Déterminer les facteurs CO, C1, C2, C3.

7-Evaluer la valeur de 1’accélération spectrale Sa a la période Te.

8- Calculer le déplacement cible (Target displacement) ,dc , par I’équation (2.67).

9-Localiser ce déplacement dc sur la courbe de capacité pour le relier a la charge
correspondante.

10-Calculer les déplacements relatifs a chaque étage (limités a 1% dans le RPA99/2003 et
0.75% dans le FEMA 273/356)

11-Comparer le plus grand des déplacements relatifs de chaque étage au déplacement
relatif admissible du FEMA 273 et RPA99/2003.

2.4.2.4.2.3. Variantes de la méthode CSM

Chopra et al, 1999 ont proposé deux procédures A et B ameliorées du FEMA 356,qui sont
proches des procédures A et B de I’ATC-40. Ces procedures utilisent le spectre de calcul
de ductilité constante pour la demande (spectre de demande), au lieu du spectre de calcul
élastique pour les systemes linéaires équivalents. Dans cette étude, les deux variantes de
procédures améliorées ne seront pas abordeées.
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2.4.2.4.3. La méthode CSM modifiée

Diverses équipes de recherche ont constaté que les méthodes CM et CSM aboutissent a des
évaluations de déplacement cible significativement différentes pour le méme mouvement
du sol et le méme batiment. Elles ont proposés des procédures d’amélioration pour estimer
le déplacement cible. Ces améliorations ont été introduites pour la méthode CSM modifiée
dans le document FEMA-440[204]. Cette derniere utilise la réduction du spectre de
réponse en tenant compte a la fois de I’amortissement et de la ductilité méme si la méthode
modifiée du spectre de capacité a comme base la méthode modifiée du spectre de capacité,
nous avons choisi de la présenter comme une méthode différente car I’utilisation de la
période sécante par rapport a la période initiale est une avancée importante pour le
processus d’estimation du déplacement cible.

La modification de la CSM a été proposée par Iwan [lwan 80][205], Iwan et Guyader [lwa
02] ][206]et Guyader et lwan [GUY 06] ][207], avant d’étre intégrée au rapport FEMA-
440 [206].Cette modification implique 1’utilisation de la période et de 1’amortissement
effectifs, a la place de la période et amortissement initiaux. Le déplacement cible dc pour
cette méthode peut étre écrit ainsi :

de = CoSa(Tesrréesr) (2.85)

avec, pour :

(U<4:Typ=(011(u—1)% 00167 (u—1)3 + DTpetspy = 49 (u— 12— 1.1 (u—1)3 +§,
4<p<65:Ty = (0.28+ 013 — 1) + Detéepr = 14+ 032 (1 — 1) + &

>65: T, =| 0.89 no1 1| Tyete,, = 19 (2E2 D1 (T“’)2+ >0
=02t terr =157 115005 (u—2) 0etlers = 0.64 (u—2)2 J\T, S0

2.4.2.4.4. La méthode N2

La méthode N2 a été proposée a la fin des années 1990 par Fajfar ,elle réponse sur la
représentation visuelle du CSM et sur le concept physique des spectres de réponse de
ductilité constante ,censés étre plus précis que les spectre de réponse supra-amortis
,partiellement dans la gamme de périodes courtes et dans le cas des facteurs de ductilité
élevée. Elle a été introduite dans I’Eurocode ECS.

Le développement de la méthode N2 commence au milieu des années 1980 avec les
premiéres propositions de Fajfar[208] et Fischinger[209]. Cette méthode a comme base le
model Q présenté par Saidi et Sozen [210] .S’en suivent plusieurs développements [211]
[212] qui aboutissent a la méthode N2 [213] [214] qui est présentée dans le format ADRS.
Cette méthode utilise les spectres de demande inélastiques (a ductilité constante) pour
réduire le spectre de réponse élastique afin de prendre en compte le comportement non
linéaire de la structure. La différence principale entre la procédure proposée par Fajfar
[211] et celle proposée par Reinhorn [215] est la simplicité, car plusieurs simplifications
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sont intégrées. Méme si les deux procedures ont été développées indépendamment, la
méthode N2 peut étre considérée comme un cas spécifique de I’approche la plus générale
de Reinhorn [216]. Chopra et Goel [217] ont aussi utilisé les spectres de demande
inélastique dans le méme contexte.

L’Eurocode 8 permet la détermination d’un point de performance sur la base de la régle
des déplacements égaux c. a .d que le déplacement d’une structure équivalente élastique est
trouvé par le prolongement de la partie élastique de la courbe de capacité jusqu’au
croisement avec le spectre (point A). Le déplacement inélastique de la structure réelle est
celui qui lui correspond sur la courbe de capacité au point B (voir figure 2.15). Le spectre
ADRS du spectre de réponse est pris élastique c.a.d. pour un coefficient de comportement
R=1.[218]

Sd [m/s2]
&
e Point de
/—;":><performanﬂe
/ P
S - E- :
R —'*:.XH"—
/t—"’f : &

>
Su [my)

Figure 2.16 : Point de performance selon I’Eurocode 8

2.4.2.4.5. Comparaison des méthodes

En ce qui concerne la comparaison des méthodes pour 1’évaluation du déplacement
correspondant au point de performance, Goel et Chadwell [219], qui ont utilisé des
enregistrements de s€éismes dans des batiments en béton armé a fin d’évaluer ces méthodes,
concluent que les procédures statiques non linéaires surestiment ou sous-estiment le
déplacement maximum réel en haut du batiment pour plusieurs des batiments consideres
dans son étude.

La méthode du coefficient ASCE-41 [220], qui est basée sur les améliorations récentes du
FEMA-356 [201] et proposé dans le document FEMA-440 [204], ne fournit pas
nécessairement une meilleure évaluation de déplacement en haut du batiment.

La méthode de spectre de capacité (CSM) amélioré du FEMA-440 [204] fournit
généralement de meilleures évaluations des déplacements maximaux au toit comparés a
I’ATC-40 [181]. Toutefois, suite aux comparaisons avec les valeurs dérivées des
mouvements enregistrés, ils notent qu’il n’y a aucune preuve concluante que les
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procédures CM [205] ou CSM [181] [204] donnent systématiquement de meilleurs
évaluations du déplacement maximum au toit. Des conclusions similaires sont reportees
par Goel [221].

En effet tout type d’analyse s’appuyant sur un chargement statique sera toujours en soi
défectueuse, étant donné 1’absence de prise en compte des effets dépendant du temps.
Cependant, comme le notent Goel et Chopra [222,223], I’analyse dynamique non linéaire
n’est pas sans difficultés ou inconvénients, nécessitant en particulier un niveau d’expertise
¢levé que 1’on ne retrouve pas forcément pour son application a des ouvrages courants.

2.4.3. L’analyse Pushover avec SAP2000
2.4.3.1. Présentation générale 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 & 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 geométrique. [177]

2.4.3.2. Définition et attribution des propriétés des rotules plastiques dans SAP 2000

Il'y a trois types de propriéeté de rotule dans SAP 2000 : les propriétés de rotule par défaut,
les propriétés de rotule définies par I’'utilisateur et les propriétés de rotule engendrées.
Seulement, les propriétés de rotule par défaut et les propriétés de rotule définies par
I’utilisateur peuvent étre assignées aux €léments de 1’ossature.

Quand ces propriétés de rotules (par défaut et définies par 1’utilisateur) sont assignées a un
¢élément d’ossature, le programme crée automatiquement une nouvelle propriété de rotule
engendrée pour chaque rotule. Les propriétés de rotule par défaut ne peuvent étre
modifiées et dépendent de la section. Quand les propriétés de rotule par défaut sont
utilisées, le programme combine ses critéres par defaut intégrés avec les propriétés de
section définie pour chaque élément pour produire les propriétés de rotule finales. Les
propriétes de rotule par défaut intégrées pour les membres en acier et en béton sont basées
sur des criteres de FEMA-273[192] et I’ATC-40[183]. Les propriétés de rotule définies
par l'utilisateur peuvent &tre basées sur les propriétés par défaut ou ils peuvent étre
complétement définis par I'utilisateur.

Quand les propriétés définies par 1’utilisateur ne sont pas basées sur les propriétés par

défaut, alors les propriétés peuvent étre affichées et modifiées, les propriétés de rotule
engendrées sont utilisées dans 1’analyse, ils peuvent étre affichés, mais non modifiés.
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Dans cette étude, seulement deux types de rotules basées sur les propriétés par défaut sont
utilisés, pour simuler la formation de rotule plastique lors du comportement non- linéaire
de la structure.

Le premier type est la rotule de moment (M3) est assignée aux poutres, et le deuxiéme type
est la rotule (PM2M3) qui combine entre la rotule axiale et la rotule de moment assignée
aux poteaux, les propriétés de rotule de ce type sont basées sur la surface d’interaction ou
se produit la premiére plastification pour les combinaisons différentes de la force axiale, le
moment secondaire, le moment principal agissant sur la section.

La figure 2.17 illustre la courbe non-linéaire typique idéalisée utilisée pour définir les
parametres de modélisation des poutres et poteaux du portique ainsi que les criteres
d’acceptation liés aux niveaux de performance de la structure [192].

. PRI |
Force généralisée’™ o e

LS

cr
D _E
10 | ST —
Ic
>

Déplacement généralisé

A

Figure 2.17 : Loi Force-déplacement idéalisée pour les poutres et poteaux en béton armé [71]

La courbe est composée d’un segment linéaire entre les points A et B. La pente entre les
points B et C est, en général, prise comme étant un faible pourcentage de la pente élastique
(pente du segment AB). Ce pourcentage prend une valeur variant entre 0 et 10 % [15] ;
dans notre cas, il est pris égal a 5 %.Le point C a une ordonnée qui présente la résistance
limite ultime de I’élément structural et une abscisse égale a la déformation a partir de
laquelle la dégradation de la résistance de 1’élément s’initie (ligne CD). Au-dela du point
D, I’élément structural répond avec une résistance réduite jusqu’au point E ou elle vaut c.
Pour des déformations supérieures au point E, la résistance de 1’¢lément est considérée
nulle.

2.4.3.3. Critéres d’acceptation et niveaux de performance de la structure

Pour différentes amplitudes de 1’excitation sismique, il s’ensuit des niveaux de
déformations dans une structure, de sorte que des éléments de cette derniére vont atteindre
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et dépasser leur limite élastique. Par conséquent, la structure va subir des dommages sous
forme de fissurations, d’instabilités, de ruptures de certains de ses éléments. Et lorsqu’un
élément structural subit des dommages, sa raideur diminue, et s’ensuit souvent une perte de
sa résistance. Lorsque la réponse d’une structure est dans le domaine post-élastique, cette
derniere ne reviendra pas a sa condition initiale, et des déformations permanentes
subsisteront [121].

La figure2.17 montre également les déformations genéralisées a et b en relation avec la
courbe non-linéaire idéalisée, qui sont jugées acceptables pour les différents niveaux de
dommages (appelés niveaux de performance) de la structure, les quels sont désignés par les
parametres 10, LS et CP qui sont définis ci-apres [71].

— Niveau 10 :Immediate Occupancy (Occupation Immédiate)
— Niveau LS : Life Safety (Sécurité de la Vie)

— Niveau CP : Collapse Prevention (Prévention de la Ruine)

Au niveau Immediate Occupancy, les dommages sont relativement limités. La structure
garde une grande partie de sa raideur initiale et sa résistance.

Au niveau Life Safety, la structure a subi des dommages importants, et il peut y avoir une
perte significative de sa raideur.

Au niveau Collapse Prevention, la structure a subi des dommages extrémes. si elle est
encore soumise a des déplacements latéraux, elle peut subir une instabilité et s’effondrer.
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Chapitre 111 Loi de comportement et modélisation numérique

3.1. Introduction

Ce chapitre s’inspire en majeur partiec de [177], [224], [225] et [226], il est consacré a la
modélisation des matériaux constituant I’ossature (béton et acier), éléments de I’ossature nue
(poutres et poteaux) ainsi que les murs de remplissages en magonnerie. Cette modélisation
est effectuée en tenant compte du comportement non-linéaire des poutres et poteaux du
portique en béton armé, des panneaux de remplissage en maconnerie et du comportement
cyclique des éléments en béton armé.

3.2. Modeéles de lois de comportement des matériaux de I’ossature
3.2.1. Introduction

Le béton armé est un matériau composite constitué de deux éléments aux caractéristiques
différentes Dans la littérature scientifique, plusieurs modeles numériques sont proposés pour
modéliser le comportement mécanique du béton et de I’ acier. Ces modeles reflétent les lois
constitutives de ces matériaux des le début de la soumission au chargement jusqu’ & la
rupture. Les lois de comportement utilisées dans cette étude pour ces deux matériaux sont
abordées ci-dessous.

3.2.2. Loi de comportement du béton en compression [177]

3.2.2.1. Introduction

Pour le béton, les effets tridimensionnels sont pris en considération, puisque le confinement
par les armatures longitudinales et transversales, a un effet significatif sur la relation
contrainte déformation. On distingue deux cas de figures :

e le premier nommé « non confiné » (matériau ne se trouvant pas a I’intérieur du

volume, figure 3.1®), correspondant a un état de contrainte uni-axiale.
e le second, nommé « confiné » (matériau se trouvant dans le volume, figure 3.1©),
correspondant a un état de contrainte triaxiale.

®_

Figure 3.1 : Disposition des différents matériaux dans un élément de section carrée.[177]

Dans cette section, le modéle de Mander [226] pour le béton non confiné et confiné sera
adopté dans cette recherche.
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3.2.2.2. Loi de comportement de Mander pour le béton non confiné

Le modéle de Mander de béton non confiné est un modéle intégré dans le programme SAP
2000. Il décrit la relation contrainte-déformation. Cette courbe se compose aussi d’ une
partie courbée etd’ une partie linéaire comme le montre la figure 4.3.

Le diagramme contrainte-déformation du béton non confiné utilisé dans notre étude est le
diagramme de calcul proposé par Mander [226], il est constitué¢ d’une partie et d’une partie
linéaire (figure 3.2).

Portion courbée

Contrainte, f

Portion linéaire

P
™
I

£ 2, £y
Déformation, £
Figure 3.2 : Diagramme contrainte-déformation du béton non confiné [177]
La contrainte a la compression du béton,f, s’exprime comme suit :
e Partie Courbée (g, < 2¢):

f= LeXr (3.1)

r—1+xr

Ou:

g.. Déformation de compression du béton.

f'.: Résistance a la compression du béton.

¢’ .. Déformation de compression du béton correspondant a f'.

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

— Ec
X = o (3.2)
E
r = —Cf,c (3.3)
C_STC

Ou Ec : Module d’élasticité du béton initial.

e Partie Linéaire ( 2e'. < &. < g,)
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f= (rz—flc-lkzrr) (sjli;ssclc) (34)

Ou:
: Capacité de déformation ultime de compression du béton.
3.2.2.3. Loi de comportement de mander pour le béton confiné
En se basant sur 1’équation suggérée par Popovics [227], le modéle contrainte-déformation

proposé par Mander pour un béton confiné et non confiné sous un chargement monotone est
illustré & la figure 3.3.

@ Béton confiné Rupture de 1'armature
o i l transversale
& fee - /
@ L

g s 4

S : ’ H

g I p :

o

: ! s

L1 | /

o

g / /;' finé

W fererssanen

E f. éton non confiné

-] ] .

g :

o

Assumé pour le béton
d’enrobage

0 Eco 2E., Esp €ec Ecu
Déformation de compression, S¢

Figure 3.3 : Diagramme contrainte-déformation [226]
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, gc, selon la formule suivante :

f.= fee xr (3.5)

r—1+xr
Ou:

f'cc est la résistance a la compression de confinement du béton, déterminée dans le cas
général par I'utilisation de 1'abaque représenté a la figure (3.4) ou par 'utilisation de la

relation suivante :
f oo = feg (2.254 /1 +2240_ o0 1.254) (3.6)
f'co f'co
Ou : f’c0: Résistance du béton non confiné.

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

y 1 ’ ’
fy =3 (f'ix + f1y) = Kepsfyn (3.7)
Ou fyy,: Contrainte limite elastique des armatures transversales.
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Les contraintes latérales effectives de confinement dans les directions x et y sont données
par les relations suivantes :

f,lx = Kepryh (38)
f'ly = Kepyfyh (39)
Avec :
Asx Asy
Px =5 Py =T (3.10)
Ou Asx et Asy : Sections totales des armatures transversales dans les directions x et y,
respectivement (figure 3.5).
Le coefficient d’efficacité de confinement est donné comme suit :
Ae
K. = e (3.11)

ou Ae: Surface du béton confiné efficace.
La section du béton confiné délimitée par I’armature transversale Acc est donnée par la
formule suivante :

Ace =Ac(1—pec) (3.12)
Ou p cc: Rapport de la section des armatures longitudinales a la surface du béton confiné.
Ac : Surface du béton confiné prise entre axes de I’armature transversale.

Jee I Jeo
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38 t — S— ' |
-4 I T R .
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Figure 3.4 : Déetermination de la résistance de confinement a partir des contraintes latérales
de confinement pour des sections rectangulaires [226]
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Figure 3.5 : Béton de confinement efficace pour un ferraillage transversal rectangulaire
(Mander [226])
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3.2.3. Loi de comportement de I’acier

L’acier, travaillant aussi bien en traction qu’en compression, est représenté sur la figure 3.1
La loi contrainte-déformation de |’ acier sous chargement monotone présente
successivement des parties élastiques, plastiques et écrouissage. La courbe de la figure 3.6
montre I'allure du comportement de deux types d’acier soumis a un essai de traction ou en
compression.

o = > (800)
100 Vad
s // — (500)
" 80
E o — P
Z “T‘—
g _/
= 20
1]
= - ~{ (200)
(=] 2
o
0
0 0.4 0.06 0.12 0.16 0.20

Deéformation

Figure 3.6 : Diagramme contrainte-déformation de I’acier en traction ou compression [228]

Ce diagramme se scinde en deux ou trois parties distinctes : 1) la partie élastique linéaire,
caractérisée par le module d’¢lasticité 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
particularit¢ ; 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
I’obtention de la rupture.  Nous présentons ci-dessous le modele de Park [228] pour I’acier
utilisé dans cette étude.

3.2.3.1. Loi de comportement de Park pour I’acier

Le modéle de Park [228] pour I’acier est utilisé dans cette étude. Sa loi de comportement
contrainte — déformation est illustrée a la figure3.7.
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L

Contrainte, f

.
o

& En Em
Déformation, 2
Figure 3.7 : Diagramme contrainte- déformation de 1’acier pour la loi de Park [228].
Ou
ey : Déformation limité élastique de 1’acier.
esh : Déformation de 1’acier correspondant au début de 1’écrouissage.
esu : Déformation ultime de 1’acier.
fsy : Contrainte limite élastique de ’acier.
f su : Contrainte ultime de 1’acier.
Es : Module d’¢lasticité de I’acier.
Les équations définissant les relations, contrainte-déformation, de la loi de comportement

de I’acier, sont données comme suit (3.13):

es < gy fs = Eses
gy < es < esh fs = fsy
esh < es < esu fs = fsy[(m(es — esh) + 2/60(es — esh) + 2) + ((es — esh) (60-m)/2(30r + 1)2)]

AVec :

o [(2—;)(30r+ 1)2+60r—1] (3.14)

15r2
r = esu — esh (3.15)
Cette loi de Park [228] est utilisée aussi bien pour 1’acier tendu que pour I’acier comprimé.

3.3. Modélisation non linéaire des éléments de I’ossature nue

La modélisation non linéaire des portiques en béton arme est effectuée a 1’aide du logiciel
SAP2000/v.19 [229].Les poutres et poteaux du portique en béton arme sont caractérises par
des lois de comportement non linéaires en flexion ; le comportement en cisaillement est
supposé linéaire : pas de plastification par cisaillement [230].

Les Poteaux et les Poutres sont modélisés par des éléments de type poutre scindé en trois
éléements finis (figure 3.8). Le premier élément est situé au milieu suit une loi élastique
caractérisée par une rigidité de flexion EI constante, les deux autres situés aux extrémités se
comportent comme des rotules plastiques en suivant une loi rigide plastique caractérisée par
une rigidité de flexion oEI, o étant un coefficient qui tient compte de la diminution de la
rigidité due a la fissuration [224]. Les valeurs de rigidité conseillées par I’ATC 40 [183] et
le FEMA 356 [174] sont données dans le (Tableau 3.1) ci-dessous.
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Rigidité de flexion Elément fini L .
e Ellement fini
(kN.m?) plastique (kN.m?)
Poutre EIb 0.5EIb
Potean Ele 0.7Elc

Tableau 3.1: Rigidité de flexion utilisée pour modéliser les éléments structurels [183] et [231]

Rotules plastiques 0.7EI ... 4:['—_;{_‘
0.5EF 0.5E7

iy Fo

.

Figure 3.8 : Modélisation des éléments structurels pour I’analyse pushover [224]
Ec: Module d’¢élasticité du béton. Dans notre cas, il est pris égal a 32164 MPa

Le diagramme moment — Rotation associe a la plastification par flexion pour les poutres et
poteaux est présenté a la figure 3.9.
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Moment, M < b »
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Figure 3.9 : Diagramme moment-rotation associé a la rotule plastique de flexion pour les
poutres et les poteaux [192]

Les parameétres a et b représentent les valeurs de rotation plastique et ¢ celui de la résistance
résiduelle (en flexion) des éléments d’ossatures (poteau et de la poutre) .Les parametres a, b
et ¢ ainsi que les critéres d’acceptation 10, LS et CP sont donnés par le code FEMA
273[192].

Les parametres présentes sur la figure 3.9 ¢, nt définis comme suit :

My: moment élastique limite de la section de béton armé de la poutre, et est donné par la
relation suivante [136](voir figure 3.10): 0,

My = 0.5 f :BKd |[< = d'| + £, Bd (d — d)p (3.16)
Ou, dans notre cas : f', = fc,3 = 25 MPa et f, = 400 MPa

pet p'sont respectivement les pourcentages des armatures longitudinales tendues et
comprimees,

Kk est le facteur de la hauteur de I’axe neutre correspondant a 1’état élastique limite, et est
donné par la formule suivante [174]:

' o d’ '
k= \/(p +p)ngc? +2 (p tp g) Nsc + (P + pINsc (3.17)

E : oot te
Formule dans laquellen . = E—i, ou Es et Ec sont respectivement les modules d’¢élasticité du
béton et de ’acier, avec Eacier= ES = 2.10°MPa
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Figure 3.10 : Section doublement armé a son état élastique limite.[121]

Les valeurs des moments elastiques limites des poteaux, My , sont calculés par le programme
SAP200 [229]en tenant compte de 1’interaction moment de flexion (M)— effort normal
(N).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 [168].

Oy: rotation élastique limite de la section en béton armé de la poutre. Elle est calculée sur la
base d’une hypothése utilisée par Saidi et Sozen[210]. Dans cette hypothése, le moment est
supposé avoir une variation linéaire le long de la poutre avec un point d’inflexion a la mi-

longueur de cette derniere. 0y est donnée par la formule suivante :
My L L
y

ey = Klgg = (Dyg (318)
Ou L est la longueur de la poutre etd, = M;’ est la courbure élastique limite correspondant
clg

au debut de plastification des aciers.

Mp: moment plastique (moment résistant) de la section de béton armé de la poutre ou du
poteau. En prenant en compte la portion de la partie plastique avec écrouissage du
diagramme moment rotation, il est calculé par la formule suivante, en référence a la figure
3.9 et en tenant compte de la diminution de la rigidité due a la fissuration.

Mp = M, +0.25 M, = 1.25 M, (3.19)

Pour le poteau, le moment plastique de la section de béton armé est calculé par la formule
suivante :

Mp = M, + 0.35 M, = 1.35 M, (3.20)

La rotation ultime 6,,de la section de béton arme est calculée en utilisant 1’équation suivante
(voir figure 3.9) :
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0, = 6,16, (3.21)

0, : Rotation plastique de la section en béton armé, calculée en utilisant I’équation proposée
par I’AtC40 [183] et comme illustre a la figure 3.11:

0, = (d, — Dy) Lp (3.22)

@, : Courbure ultime correspondant a la ruine de la section en béton arme, soit par traction
des aciers tendus ou par écrasement du béton comprime ;

Lp: Longueur de la rotule plastique. Dans notre étude on adopte celle proposée par I’ AtC40
[183]

Lp=0.5h (3.23)
Ouh : Hauteur de la section de I’¢1ément poutre ou poteau.

M, A

@ G ; )
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distributior
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Figure 3.11 : Distribution réelle et idéalisée des courbures dans le domaine inélastique,
pour une poutre soumise a 1’action sismique [232]

[
. X

Mc : moment plastique résiduel de la section de béton armé de la poutre. Il est calculé par
la formule suivante, en référence a la figure 3.9.

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 [168].
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3.3.1 Modélisation numérique des éléments de I’ossature nue

Pour effectuer I'analyse par poussée progressive avec SAP2000, les poutres et les colonnes
ont été modélisées avec des rotules plastiques concentrées aux niveaux de leurs extrémités
respectives. Les poutres possedent des rotules de moment de flexion (M3) en supposant qu’il
ny a pas de plastification par cisaillement (\V2), alors que les colonnes ont des rotules de
force axial et de moment bi-axial (PMM) en ignorant les rotules de cisaillement dans les
deux directions (V2 et V3). La courbe d’interaction moment fléchissant-effort normal
utilisée est établie a 1’aide du logiciel SAP2000 [229]. La relation moment-rotation
normalisée pour la rotule plastique contrdlée par flexion est donnée par ATC-40 et FEMA
356 et est présentée a la figure3.9 .D’aprés la littérature scientifique, il existe des variations
d'environ 5% dans les résultats obtenus a partir des propriétés de la rotule par défaut et celles
définies par l'utilisateur qui nécessite une analyse de moment-courbure des éléments de
poutre et de colonne [233].C’est pourquoi des propriétés de rotule définies par défaut
sont adoptées dans cette étude.

3.3.2. Loi de comportement cyclique non linéaire des éléments de I’ossature

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 modeéle
hystérétique : le modéle de Takeda [234]. Ce modele a un degré de liberté convient
particulierement a la modélisation du béton armé. 1l a été proposé par Takeda et a depuis été
adopté par de nombreux auteurs. La loi hystérétique de la relation moment-rotation du
modele de Takeda implémentée dans le logiciel SAP2000/version 19 est montrée a la figure
3.12.

Moment, M J/

Figure 3.12 : Loi M-O hystérétique du modéle Takeda [234]
3.4. Modélisation du mur de remplissage en magconnerie
3.4.1. Modes de ruines adoptés
Sur les cing modes de rupture du remplissage en magonnerie, seuls les modes CC, DK et SS
seront pris en compte pour l’analyse de l'influence du mur de remplissage sur le

comportement sismique des structures. Ces modes de rupture ne sont applicables que pour
les parois de remplissage sans aucune ouverture..
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3.4.2. Modeéle de bielle comprimée équivalente adopté

Le modeéle de bielle équivalente adoptée dans notre étude est celui de Mainstone (1974) [77]
qui est également adoptée dans les documents FEMA-306 (Federal Emergency Management
Agency, USA) [78] congus pour la réhabilitation sismique des batiments. C’est un modele a
une seule bielle concentrique, comme s’est indiqué dans la figure 1.35.

3.4.3. Largeur de la bielle diagonale comprimée équivalente

La largeur de la bielle diagonale équivalente, selon le modéle de Mainstone est donnée par
1I’équation (1.6) du premier chapitre :
w=20.175 r,-nf(/lhhwl)_o'4

3.4.4. La résistance ultime du mur de remplissage

La résistance ultime du mur de remplissage (Ruielie), qui correspond a la lettre B sur la
figure 3.14 ci-dessous, est calculée selon 1’équation (1.66).

3.4.5. Modélisation numérique des murs de remplissage en macgonnerie

Dans les analyses effectuées avec Sap2000.V19, le comportement non-linéaire de la
maconnerie est représenté par une relation force- déplacement définie par le code FEMA
273 [135] et est représentée a la figure 3.14. Le niveau Immediate Occupancy (10) est atteint
lorsque des fissurations visibles apparaissent dans les panneaux. Le niveau Life Safety (LS)
est atteint lorsque la magonnerie est fortement fissurée, et qu’il y a un risque pour le panneau,
ou bien pour une portion de celui-ci, de tomber hors du cadre et le niveau Collapse
Prevention (CP) correspond a I’effondrement total du mur de magonnerie.
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d d
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t /
/
4] Diplacement relatd du panneau (5] tinffhind n T ———
Figure 3.14: Loi Force-déplacement Pour la magonnerie Figure3.15: Rotule plastique de compression
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Les paramétres c et e (figure 3.14) ne sont pas disponibles dans le tableau 7-7 du Fema 273
(tableau 3.2) ci-dessous. Le comportement sera bilinéaire. La figure 3.15 exprime le fait que
lorsque la magonnerie atteint un déplacement relatif égal a d (%), elle est considérée comme
étant complétement ruinée, et n’offre plus de résistance. Notons que pour affiner le suivi et
la compréhension du comportement plastique de la bielle, nous avons pris la liberté de définir
les niveaux de performances 10 et CP (situés arbitrairement de part et d'autre du niveau LS),
bien gu'ils ne soient pas disponibles dans le tableau 7-7.

Table 7.7 Nonlinear Static Procedure—Simplified Force-Deflection Relations for Masonry Infill Panels

Acceptance Criteria

h Ling
fi= - . g ¢ s P
ina inf ¢ Y, Y b Y,
03¢ ﬁ <07 05 na 05 na. 04 na.
10 na. 04 na. 03 na.
20 na. 03 na. 02 na.
07¢ ﬂﬁ 13 05 na. 10 na. 048 na.
10 na 048 na. 06 na.
20 na 06 na. 04 na.
ﬁ >13 05 na 15 na. 1 na.
10 na. 12 na. 09 na.
20 na. 09 na. 0.7 na.

Note: Interpalation £ pernuitted between table values.

Tableau 3.2 : Relations Force-déformation simplifiées pour les panneaux de remplissage en
maconnerie-Procédure statique non linéaire (Tableau 7-7 du Fema 273)

Le parametre, d, figurant dans le tableau 7-7 du code FEMA 273, est exprimé en %, et
dépend du rapport Linf /hinf (figure 3.16), ainsi que le rapport = Vfre/ Vinf.

}

Figure 3.16 : Définition du déplacement relatif —2 [121]

Aef
hefe

Ou:
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Vfre : est la résistance au cisaillement du cadre nu qui représente la résistance a 1’effort
tranchant de la section béton armé des deux poteaux encadrant le mur. Soit 2 X la
résistance au cisaillement de la section béton armé donnée par la formule suivante [136] :

Vire = 2( Vs + V¢ ) (3.25)
Avec Vs : Résistance a I’effort tranchant des armatures transversales, elle est donnée par la

formule suivante :

Adyd (3.26)
St

At: Section des armatures transversales, St : Espacement des cadres, d : Distance de la fibre

la plus comprimée du béton au centre de gravité des armatures tendues et VC : Résistance

a ’effort tranchant de la section de béton du poteau, elle est donnée par la relation suivante

(ACI-318):

Vs =

bd (3.27)

Avec : f'c = f' 5 = 25 Mpa et f, = 400 MPa

N : effort normal sous G+0.2Q (G : charge permanente, Q : charge d’exploitation).

b = largeur de la section de béton. d=hauteur utile de la section de béton ;

Vinf OU Risaillement: €St la résistance au cisaillement du panneau de remplissage calculée par
I’équation 1.42.

La figure 3.17 ci-dessous résume les attributions des rotules plastiques aux différents
éléments du cadre en béton armé, y compris le mur de remplissage en maconnerie.

Rotule plastique par

flexion
2
R S O SR S R N TN .
B G "“.'w.’.;-" Rotule plastique par
0

Rotule plastique par
effort normal S

!. flexion-effort normal

Figure 3.17 : Attribution des rotules plastiques aux différents éléments du cadre, adapté de [121]
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Chapitre 1V : Evaluation du facteur de comportement global des structures en portiques en
béton armé avec remplissage en magonnerie rigide

4.1. Introduction

Les exigences de conception pour les charges latérales, comme le vent ou les tremblements
de terre, sont intrinsequement différentes de celles pour les charges gravitaires. Les charges
sismiques, appliquées horizontalement peuvent atteindre 30% a 40% du poids de la
structure. Si les concepts de conception élastique normalement employés pour les charges
gravitaires sont utilisés pour les charges sismiques, le résultat sera sous la forme de
structures extrémement lourdes et colteuses. Par conséquent, la conception sismique utilise
les concepts de dommages controlés et de prévention de l'effondrement. Dans le génie
parasismique, lI'objectif est d'avoir un controle sur le type, I'emplacement et I'étendue des
dommages.

Pour permettre un dimensionnement économique, les recommandations dans les codes et
reglement parasismiques pour le calcul sismique de structures prennent en compte le
comportement ductile et hystérétique de ces derniéres [177].

Les procedures de conception sismique classiques adoptent des criteres de conception
basés sur la force plutét que sur le déplacement. Le concept de base de ce dernier est de
concevoir la structure pour un déplacement cible plutét qu'un niveau de force. Par
consequent, la déformation, qui est la principale cause des dommages et de I'effondrement
des structures soumises aux tremblements de terre, peut étre contr6lée pendant la
conception. Néanmoins, le concept traditionnel de réduction des forces sismiques utilisant
un seul facteur de réduction, pour arriver au niveau de la force de conception, est encore
largement utilisé. Cela est d0 a la performance satisfaisante des batiments congus pour les
codes modernes en tests grandeur nature et lors des seismes récents.

La philosophie de conception sismique actuelle pour les batiments, telle qu'énoncée dans
différents codes et directives, comme ASCE7 [220], Eurocode 8 [58] et IS 1893 [235],
suppose une réponse non linaire des composants et éléments sélectionnés lorsqu'ils sont
soumis a un tremblement de terre de niveau d'intensité de dimensionnement. Cependant,
ces codes et directives n'integrent pas explicitement la réponse inélastique d'une structure
dans la méthodologie de conception. Ces conceptions sont géneralement basees sur
l'utilisation de procedures d'analyse basees sur la force élastique plutdt que sur des
méthodes basées sur le déplacement [236].

Les codes parasismiques offrent la possibilit¢ d’utiliser une analyse élastique linéaire
approchée, c’est a dire une analyse simple, qui peut prendre différentes formes, analyse
modale spectrale au départ d’un spectre de réponse €lastique ou méme une analyse statique
équivalente en reduisant les forces sismiques obtenues afin de tenir compte de la
dissipation hystérétique d’énergie de la structure réelle soumise a 1’action sismique
considérée [177]. La méthode de la force latérale statique équivalente, qui a été utilisée dés
les premiers jours de la conception sismique d'ingénierie, est toujours la méthode la plus
préférable pour un ingénieur de conception structurelle, car elle est conceptuellement
simple et moins exigeante du point de vue informatique [236]. En effet, I’utilisation d’une
méthode de calcul dynamique non linéaire exige d’effectuer 1’intégration numérique, pas a
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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 [230]: indisponibilité des accélérogrammes, indisponibilités
des lois de comportement des matériaux constitutifs et des éléments structuraux,
complexité de la structure, temps de calcul donc co(t.

Dans cette approche, le cisaillement a la base de calcul (\Vd) est obtenu en divisant la
demande élastique de cisaillement de base (Ve), obtenue par une analyse élastique
considérant le spectre de réponse de pseudo-accélération élastique (pour
5%d'amortissement, Sa), par un « facteur de comportement » R de la structure qui tient
compte des capacités dissipatives de la structure.

SalTE=5%) - SalD) |, 1

v, =t o
1R gR R

Ou W est le poids de la structure soumis au séisme. R est appelé «facteur de réduction de
la réponse» et/ou «coefficient de modification de la réponse» dans ASCE7. En Eurocode8
(ECB8), le méme facteur est appelé le «facteur de comportement».

Cette réduction est schématisée a la figue 4.1 ou D’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.

Accéleration
spectrale de projet | Spectre de dimensionnement

normalisee Sa (% g) F.rﬁ;:::;.::o :

Spectre de dimensiormament indlastigue
{specire réduit) = Spectre élastique / R :
R=]
L &

g accdldérarion de la 7
pesantfeur !

Accélération
de pac du sol
(PGA)

PGA - Peak Ground Acceleration

Periode T (sec)

Figure 4.1 : Schématique d’obtention d’un spectre de dimensionnement selon les codes
parasismiques existants [230]

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 I’énergie sismique par déformations plastiques. R=1, veut
dire que la structure est considéree non dissipative ; celle-ci est alors dimensionnée de
manicre a avoir un comportement purement ¢lastique lors d’un tremblement de terre qui lui
induirait des sollicitations similaires a celles de 1’action sismique de projet, pour laquelle
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elle a eté 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 idées, les valeurs de R considérées dans les codes parasismiques
sont comprises entre 1 et 8 [177].

Bien que I’actualisation du code parasismique algérien RPA99/Version2003 aprés le
séisme de Boumerdés (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 bénéfici¢, cependant, de recommandations
appropriées.

4.2. Méthodologie et Objectif

La littérature existante dans ce domaine ne fournit aucune base spécifique sur laquelle la
valeur de 3. 5 est attribuée pour les structures en portiques en béton armé avec remplissage
en maconnerie rigide, dans la norme algérienne. Le présent travail adopte une approche
rationnelle pour déterminer ce facteur pour ce type de structures, en adaptant la méthode
utilisée par Louzai Amar [177] basée sur I’analyse statique non linéaire (proposée pour
I’évaluation du coefficient de comportement des structures en portiques en béton arme sans
prise en compte de la rigidité du remplissage) aux structures avec remplissage en
maconnerie rigide modélisé avec une seule bielle équivalente concentrique , et en
considérant plusieurs formes de distributions verticales des charges sismiques, car ces
derniéres sont considérées comme un des aspects les plus critiquées de la méthode statique
non linéaire (Pushover). L’influence du paramétre élancement de la structure sur
I’évaluation de ce facteur de comportement a été consideré dans notre étude, en étudiant
uniquement des modéles avec des élancements différents générés par une seule structure
meére de point de point de vue dimensionnement ( coffrage et ferraillage) pour éviter
I’interférence d’autres parametres parasites tels que les dimensions des éléments
structuraux et la nuance des aciers utilisés.

L'objectif de la présente étude est d'obtenir le facteur de comportement de structures en
portique en béton arme R pour les structures réguliéres en portiques en béton armé avec
remplissage congues et calculées selon les criteres de dimensionnement definis dans le
code RPA 99 / version 2003, en considérant des criteres de ruine préalablement definis a
I’aide d’une analyse statique non linéaire (analyse pushover). L’influence du parameétre
élancement et la forme de distribution horizontale des charges verticales sur 1’évaluation
bidirectionnelle du coefficient R est également traitée pour cette cat égorie de structures.
Ensuite, une comparaison entre les valeurs de R évaluées dans cette étude et celles
préconisées par le code RPA 99 / version 2003 est effectuée.

4.3. Composantes du facteur de comportement global, R

Le choix de la valeur du facteur de comportement R n’est pas évident, la plupart des codes
reglementaires adoptent une valeur forfaitaire unique de ce facteur. En réalité, le facteur de
comportement est une fonction complexe d’un grand nombre de parametres et dont
I’expression ne peut se résumer a une simple constante [237]. Divers chercheurs [238-243]
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ont relevé le caractere empirique et le manque de rationalité des valeurs du facteur de
comportement attribuées par les différents codes parasismiques [177].

La philosophie de la conception antisismique est qu'une structure doit résister au
tremblement de terre sans s'effondrer, mais avec quelques dommages. Conformément a
cette philosophie, la structure est congue pour des forces de cisaillement beaucoup moins
importantes que ce qui serait nécessaire si le batiment devait rester élastique lors d'une
forte secousse sur un site. Afin de justifier cette réduction de forces sismiques, les codes
sismiques se basent sur la réserve de résistance et la ductilité, ce qui améliore la capacité
de la structure a absorber et dissiper I'énergie. Ainsi, le role du facteur de comportement
global et les parametres influencant son évaluation et son contrble sont des éléments
essentiels de la conception sismique selon les codes. Les valeurs attribuées au facteur de
modification de la réponse (R) des codes américains (FEMA, 1997, UBC, 1997 [244]) sont
censées tenir compte a la fois de la réserve de résistance et de la ductilité (ATC, 1995)
[245].Certains documents mentionnent également la redondance dans la structure en tant
que parametre distinct (ATC-19, 1995).

La méthode de Uang 1991 est adoptée dans cette recherche pour la détermination du
facteur R. le facteur de réduction de la réponse (R) est exprimé en fonction de divers
parametres du systéme structural, tels que la sur-résistance, la ductilité, I'amortissement et
la redondance [246-248], et qui sont définis sur la base des courbes de capacité obtenues a
partir de I’analyse statique pushover, ou les symboles sont illustrés a la figure 4.2 ci-
dessous:

R = RyR,R¢Rp (4.2)

Ou Rs (noté aussi RQ) est le facteur de résistance de réserve de conception (sur-résistance),
Ru est le facteur de ductilité, RE est le facteur d'amortissement et Rr est le facteur de
redondance.

& Spectre de réponse
}, l‘\\,‘ elastique
@ W
ﬁ Effort tranchant
L Vepcemmmmmmmmc e cccs e m e m e e = *,_.
o L elastique -f
o _ R=Ry.0
= Courbe bilinéaire -~ - R

. . 7 =VelV
£ idéalisée - w=VelVy
s Vu .----..---..1: ______________ (Enmmncnunt
ol LY W __ 1 ultime 'f
- ]
E 0.BVy -5 Courbe réelle 1 Q= VulVa W
= Vgl == pfot e e i gEffort tranchant u
w d H i~ de dimensionnerment
Va Va

dy
———— (p=duldy)

Y-

Déeplacement en téte, d

Figure 4.2 : Relations entre le facteur de comportement (R), le facteur de sur-résistance
(RQ), le facteur de ductilité (Ru) et la ductilité globale (1) [177].

136



Chapitre 1V : Evaluation du facteur de comportement global des structures en portiques en
béton armé avec remplissage en magonnerie rigide

4.3.1. Facteur de réserve de résistance Rs

Il est démontré par divers chercheurs [242, 249-252] que les structures possédent une
capacité de résistance latérale, Vu, dépassant généralement I’effort sismique de
dimensionnement Vd (figure 4.2). Cette réserve de résistance, appelée aussi sur-résistance,
est I'une des caractéristiques clés qui influencent la réponse des structures soumises a
I’action sismique. Le facteur de sur-résistance est obtenu en divisant 1’effort tranchant a la
base ultime (Vu) par 1’effort tranchant a la base de dimensionnement (Vd).

Rg = Z—Z (4.3)
La force d'inertie due au mouvement sismique, a laquelle commence la premiére
plastification significative dans une structure en béton armé, peut étre beaucoup plus
élevée que la force de cisaillement a la base de dimensionnement prescrite en raison de
nombreux facteurs tels que (1) le facteur de charge force sismique de conception; (2) la
charge de gravité inférieure appliquée au moment de I'événement sismique par rapport aux
charges de gravité pondérées utilisées dans la conception; (3) les facteurs de réduction de
la résistance appliqués sur les propriétés des matériaux utilisés dans la conception; (4) une
résistance réelle plus élevée des matériaux que la résistance spécifiée; (5) une plus grande
taille des membres que nécessaire a partir de considérations de résistance; (6) plus de
ferraillage que nécessaire pour la résistance; et (7) les exigences spéciales de ductilité,
telles que la disposition colonne forte —poutre faible. Méme apres la premiére plastification
significative dans la structure, aprés quoi la rigidité de la structure diminue, la structure
peut prendre d'autres charges. C'est la sur-résistance structurelle qui résulte de la répartition
des forces internes, de la plus grande résistance du matériau, de I'écrouissage, du
surdimensionnement des éléments, des détails de ferraillage, de I'effet des éléments non
structuraux et des effets de la vitesse de déformation.

4.3.2. Facteur de ductilité, Rp

Le facteur de ductilité (Rp) est une mesure de la réponse non linéaire globale d'un systeme
structural en termes de capacité de déformation plastique. Il est mesuré comme le rapport
du I’effort tranchant a la base ultime en considérant une réponse élastique (Ve) a 1’effort
tranchant a la base ultime en considérant une réponse inélastique (Vu). Les différents
niveaux de cisaillement a la base utilisés pour definir ces deux composants (Rs et Ru) sont
illustrés a la figure 4.2.

R, = “;—u (4.4)
Au cours des trois dernieres decennies, des travaux importants ont été effectués pour
établir le facteur de ductilite baseé sur les systemes SDOF soumis a différents types de
mouvements du sol. Parmi ceux-ci, les travaux de Newmark et Hall [253], Riddell et
Newmark [254], Vidic et al. [255], et Krawinkler et Nassar [256] sont significatifs et sont
fréqguemment mentionnés. Pour un examen détaillé des recherches menées dans ce

domaine, le lecteur est prié de se référer a l'article de Miranda et Bertero [257].
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Le facteur de réduction de ductilité (Ry) tire parti de la capacité de dissipation d'énergie
des structures adéquatement congues et bien calculés et dépend donc essentiellement de la
demande de ductilité globale, u, de la structure (u est le rapport entre le déplacement
maximal du sommet et le déplacement élastique du sommet), son amortissement et sa
période propre de vibration (T), et des caractéristiques du mouvement du sol entre autres
[258].

Plusieurs approches pour le calcul du facteur Ry existent dans la littérature. Dans cette
étude, les formulations de NewmarNk et Hall [253], de Krawinkler et Nasser [256], de
Fajfar [259] et de Priestley [260] sont utilisées pour le calcul du facteur de réduction Rp.

4.3.2.1. Méthode de Newmark et Hall

Newmark et Hall (1973, 1982) ont fait la premiere tentative de relier Ry avec p pour un
systeme a un seul degré de liberté (SDOF) avec une courbe de résistance élastique-
parfaitement plastique (EPP). lls ont conclu que les structures obéissaient a trois principes :

e principe d’égalité des forces: pour une structure ayant une période naturelle
inférieure a 0,2 seconde (structures a période courte), la ductilité n'aide pas a réduire la
réponse de la structure. Le principe d’égalité des forces, est valide pour les systemes de
période de vibration T appartenant a cette plage de périodes ; dans ce cas, le facteur de
ductilité Ry est égal a 1’unité (figure 4.3) :

Ru=1 pour T <0.2s (4.5)
X- -
Comportement élastigue
Ve= T}'
RII. =1
o dy = de d

Figure 4.3: Schématisation du principe d’égalité des forces des oscillations simples [177]

e principe d’égalité des énergies: pour les structures de période modérée,
correspondant a la région ‘'accélération du spectre de réponse élastique T = 0,2 a 0,5
sec, I'énergie qui peut étre emmagasinée par le systéme élastique au déplacement
maximal est la méme que celle stockée par un systeme inélastique. Dans cette gamme
de période (oscillateurs assez rigides), le principe d’égalité des énergies dissipées est
valide: aire (OCG) = aire (OBEF), (figure 4.4), dans ce cas, le facteur de ductilité Rp
est égal :

Ru=.,2u—1 pour 02s<T <0.5s (4.6)
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Figure 4.4 : Schématisation du principe d’égalité des énergies dissipées par des
oscillateurs simples [177]

e principe d’égalité des déplacements maximums: Pour les structures ayant des
périodes relativement longues (T >0.5s ) du spectre de réponse élastique, Newmark et
Hall (1973, 1982) ont conclu que la force d'inertie obtenue a partir d'un systeme
élastique et la force d'inertie réduite obtenue a partir d'un systeme inélastique
provoquent le méme déplacement maximal. le principe d’égalité des déplacements
maximaux est valide: du = de, dans ce cas (oscillateurs souples), le facteur de ductilité
Ry est égal a la ductilité p (figure 4.5).

Ru=u pour T >0.5s 4.7

Comportement élastigue

T""'TE 7’
\,,/ | Re=w

Vy —

Comporterment
inglastique

© {l-}- du = de rd

Figure 4.5 : Schématisation du principe d’égalité des déplacements des oscillateurs [177]

Les relations ci-dessus montre que R est une fonction de p (en gardant la sur résistance
comme unité ou constante) dans les trois zones de période suggérées par Newmark et Hall
(1982). L'augmentation de la valeur du facteur R avec l'augmentation de la période est due
a la tendance du systeme a présenter un comportement inélastique, ce qui signifie que le
facteur R dépend de la période.

4.3.2.2. Méthode de Krawinkler et Nassar

Les relations R-p-T développées par Krawinkler et Nassar [256] sont utilisées. Ces
relations sont basées sur une étude statistique détaillée de la réponse des systemes SDOF
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inélastiques (avec un amortissement de 5%) sur des roches ou des sols rigides soumis a des
accélerogrammes de forte intensité dans l'ouest des Etats-Unis. Selon Krawinkler et
Nassar, le facteur de ductilité peut étre exprimé par :

Ru=1[c(u—1)+1]"e (4.8)

Ou c, est une constante qui dépend de la période de vibration élastique (T) et a, qui est le
paramétre de d’écrouissage du systeme SDOF inélastique. Il est donné par :
c= 142 (4.9)

1+T¢ T

a et b sont des parametres de régression, basés sur a , donnés par le tableau 4.1 ci-dessous:

L i . Paramétres de
Rigidite post-elastique, régression
o en (%)
a
0 1 0.42
2 1 0.37
10 0.8 0.29

Tableau 4.1 : Valeurs des parametres de régression a et b en fonction de la rigidité post-
élastique [177]

Les valeurs Ru basées sur les Egs. (4.8) et (4.9) sont représentées sur la figure 4.2, qui
fournit directement le facteur de ductilité (Rp) correspondant & une ductilité de
déplacement spécifique (n). La capacité de ductilité (u = du / dy) est obtenue a partir de la
courbe pushover bilinéaire, pour les limites de déformation correspondant au niveau de
performance de ruine sélectionné.
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Figure 4.6 : Tracé R- p-T pour un system SDOF inélastique [236]
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4.3.2.3. Méthode de Fajfar

Le facteur de ductilité Ry proposé par Fajfar [259] dans sa méthode N2 (N pour analyse
non linéaire et 2 pour deux modéles mathématiques), prend en compte la période
caractéristique spécifique au site et il est exprimé par la relation suivante:

— DT
_ =T
Tc

= 1 pour T<TC (4.10)
=pu pour T=Tc (4.11)

Ru
Ru
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 4.7).

Accélération
spectrale S, (% g) |

Accélération
de pac du sol ||
(PGA)

Ts Tc Ip , r

Periode T (sec)
Figure 4.7 : Spectre de réponse et période limite supérieure de la zone d’accélération
constante, TC. [177]

4.3.2.4. Méthode de Priestley

Le facteur de ductilité Ru proposé par Priestley [260] prend en compte la période
caractéristique spécifique au site et il est exprimé par la relation suivante:
(- DT _

15T, " (412)

R,=1+
Avec :
T : Période propre fondamentale de vibration de la structure.
Tc : Période caractéristique du sol. Cette relation suppose 1’égalité des déplacements

(€lastique et inélastique), Rp =, quant T > 1.5 Tc et 1’égalité des accélérations (€lastique
et inélastique), Rp =1, quand T tend vers 0.
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4.3.3. Facteur d'amortissement (R¢)

Le facteur d'amortissement (R¢) tient compte de I'effet d'amortissement visqueux «ajouté»
et s'applique principalement aux structures équipées de dispositifs de dissipation d'énergie
supplémentaires. Sans de tels dispositifs, le facteur d'amortissement est généralement
affecté d'une valeur égale a 1,0 et est exclu de la détermination du facteur de réduction de
la réponse par des procédures de conception basées sur la force [246,248].

4.3.4. Facteur de redondance (RR)

Les systémes structuraux BA avec plusieurs lignes de cadres résistant a la charge latérale
sont généralement dans la catégorie des systemes structuraux redondants, car chacun des
cadres est congu et calculé pour transférer les forces d'inertie induites par le séisme a la
fondation. Pour ces systémes, la charge latérale est partagée par différents cadres en
fonction de la rigidité (latérale) et des caractéristiques de résistance de chaque cadre.
Ensemble, les cadres alignés dans la méme direction forment un systéeme parallele
redondant, et la fiabilité du systeme, théoriquement, est supérieure ou égale a la fiabilité
individuelle de chaque cadre. La fiabilité du systéeme est plus élevée pour les structures
avec plusieurs lignes de cadres avec des caractéristiques non corrélées, et la fiabilité du
systeme est réduite a la fiabilité du cadre individuel lorsque les parameétres de résistance
sont parfaitement corrélés. Suivant la suggestion conservatrice de ASCE7, un facteur de
redondance RR = 1.0 est utilisé dans cette étude.

Le facteur de comportement peut étre alors défini comme le produit du facteur de ductilité
(Rp) et le facteur de sur-résistance (Q2), et ce comme montré a la figure 4.2. Ainsi,

R = Rs.Ru (4.13)
4.4. Facteur R dans les codes sismiques de divers pays

Les valeurs (R), contenues dans la plupart des codes sismiques, sont en grande partie
basées sur le jugement d'ingénierie de la performance des divers matériaux et systemes
dans les séismes passés. En outre, il est difficile de comparer les valeurs (R) données dans
différents codes, car elles utilisent des philosophies de conception et des facteurs de
sécurité et de charge différents. La valeur (R) pour les portiques en béton armé avec
remplissage en macgonnerie rigide est généralement inférieure a celle des portiques nus,
donc la plupart des codes exigent que les portiques en béton armé avec remplissage en
maconnerie rigide soient congus pour des niveaux de force supérieurs aux portiques nus
correspondantes (environ 1,15 a 3,0 fois). La comparaison des facteurs de réduction de la
réponse pour différents systémes structuraux dans les codes sismiques dans de nombreuses
parties du monde est présentée dans les paragraphes suivants.
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4.4.1. Europe (Eurocode 8)

La procédure de conception sismique en Eurocode est une procédure de conception a un
seul niveau qui réduit les demandes spectrales élastiques au niveau de résistance de
conception en utilisant un facteur de réponse ,appelé «facteur de comportement g»
dépendant de la période, ductilité, résistance du batiment, systéme structurel et régularité
de la rigidité. L'équation suivante est utilisée dans I’Eurocode pour déterminer le facteur q:

q = qoKpKrKw (4.14)

ou qo est la valeur de base du facteur de réponse, K, représente la classe de ductilité, Ky
est un facteur reflétant l'irrégularité structurelle en élévation et K, reflete le mode de
défaillance prévalant (pour les portiques, Ky, est pris égale a 1). Les valeurs des facteurs ci-
dessus sont indiquées dans les tableaux 4.2 a 4.4 [261].

Type Structurel qo
Systeme en portique 5.0
Systeme double : Portique équivalent 5.0

Tableau 4.2 : Valeur de base du facteur de réponse q, en eurocode8 pour les portiques en béton armé sans
remplissage en maconnerie rigide

Classe de ductilité KD
DC"H" 1.0
DC"M" 0.75
DC"L" 0.5

Tableau 4.3 : Valeurs de K représentant la classe de ductilité dans 1I’Eurocode8

Régularité en élévation KR
Structures réguliéres 1.0
Structures non réguliéres 0.8

Tableau 4.4 : Valeurs de Ky reflétant I’irrégularité structurale en élévation dans EC8

Pour les portiques en béton armé avec remplissage en magonnerie en contact avec le cadre,
I’eurocode8 propose une valeur constante valant deux (2.0) [262]. Une formulation plus
complexe de ce facteur g a également été congue en incorporant la période de la structure.
La présentation de cette formulation sort du cadre de cette thése.

4.4.2. Japon

La loi japonaise sur les normes de construction (BSL) [263] comprend une procédure a
deux phases ou a deux niveaux pour la conception sismique des batiments (ATC-19). La
conception selon la premiere phase suit une approche dans laquelle la conception de la
force de résistance est utilisée pour les structures en béton armé. Les actions sismiques sont
calculées en utilisant des forces sismiques non réduites. La conception suivant la seconde
phase est une évaluation directe de la résistance et de la ductilité des structures et peut étre
considérée comme une Vérification de leur capacité a se secouer sous un tremblement de
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terre sévere. BSL utilise R dans un format différent comme cela est fait dans les codes aux
Etats-Unis. Un facteur de ductilité (1 / Ds) équivalent au facteur R est utilisé pour tous les
systémes de construction allant de 1,8 & 4. Le BSL exige que, outre le dimensionnement
des éléments pour I'état limite de service, la résistance du batiment soit vérifiée pour I'état
limite ultime. En BSL, le facteur de réduction di a la ductilité (1/Ds), pour les portiques
ductiles spéciaux est égal a 4 (Voir Tableau 4-5). La structure équivalente a haute ductilité
telle que spécifiée dans UBC a un facteur R de 8 qui est significativement plus élevé par
rapport a BSL.

4.4.3. Mexique

Le Code du batiment de Mexico utilise un facteur de réduction dépendant de la période
(Q ") pour réduire les demandes spectrales élastiques a un niveau de résistance de
conception. Les valeurs de Q 'se situent entre 2,5 et 4 (tableau 4-5).

Comparaison du facteur de comportement global

Systeme Structurel Période | Europe | Japon | Mexique
Portique Auto-stable en Béton Armé T=01s| 23 33 25
q T=1.0s 5 4 4

Tableau 4-5. Comparaison du facteur R pour les codes sismiques EC-8, Japon et Mexique
On peut considérer que la période des structures avec remplissage correspond a T=0.1's
4.4.4. Egypte

Dans le chapitre 8 du code égyptien, «Charges et forces sur les systémes structuraux et non
structuraux», le facteur R défini pour la structure en béton armé est 5 ou 7 pour les
portiques en béton armé, basé sur le niveau de ductilité. Ce niveau de ductilité est soit
suffisant soit insuffisant, qui a son tour est baseée sur les détails, le nombre et
I'emplacement des rotules plastiques et le mode de défaillance (Tableau 4.6).

Le facteur R dans le code Egyptien

Systéme Structurel Ductilité |R

Suffisante
Insuffisante | 5
Tableau 4.6 : Facteur R dans le code sismique Egyptien

~

Portique Auto-stable en Béton Armé

Les structures avec remplissage en magonnerie sont considérées comme étant non ductiles.
4.4.5. Norme Indienne IS 1893

IS 1893 [235] donne une valeur de R égale a 3,0 et 5,0 respectivement pour les portiques
en béton armé ordinaires et speciaux (OMRF et SMRF). Le SMRF doit respecter les
exigences de la norme IS 13920 en matiere de détails ductiles. IS 1893 ne sépare pas
explicitement les composants de R en termes de ductilité et de sur-résistance. En outre, il
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ne spécifie aucune réduction du facteur de reduction de la réponse en raison d'une
irrégularité (verticale ou plane) dans le systéme en portique.

Structural system R
Ordinary moment resisting frame (OMRF) 3.0
Special moment resisting frame (SMRF) 5.0

Tableau 4.7 : Valeurs de R pour les structures en portiques en béton arme, selon 151893

Les structures en portiques avec remplissage en magonnerie sont catégorisées comme des
OMREF.

4.4.6. Norme Américaine ASCE7

ASCE?7 [220] classe les cadres en béton armé en trois classes de ductilité (Tableau 4.8). Il
convient de noter que, bien que ce coefficient soit appliqué pour obtenir le cisaillement a la
base d'une structure ou d'un systéeme d'ossature, la conception des éléments individuels
exclut les composantes de résistance et de redondance de R. Les forces de conception des
éléments sont donc obtenues en multipliant la force qui correspond a la force de
cisaillement a la base de conception par la sur-résistance du systeme (o). Aucune
spécification n'existe dans IS 1893 ou ECS8.

Structural system Response modification Sys tem ove rstrength
el cient, R factor, €20

Ordinary morment 3.0 3.0
fMrame

Intermediate 5.0 3.0
mosment l.rd.llll.'

Special mome nit 80 3.0

frame

Tableau 4.8 : Valeurs de R pour les structures en portiques en béton armé, selon ASCE 7 [220]

Les structures en portiques en béton armé avec remplissage en magonnerie font partie de la
classe des ORMF.

4.4.7. Le réglement parasismique marocain (RPS2000)

Dans ce reglement, les valeurs du coefficient de comportement global, K, des structures en
portiques en béton armé avec et sans remplissage en maconnerie sont données dans le
tableau 4.9 ci-dessous :

Coefficient de comportement
Systéme de contreventement a adopter K
Portique déformable sans remplissage en
maconnerie 5
Portique avec remplissage en magonnerie 2

Tableau 4.9 : Valeurs de R pour les structures en portiques en béton armé avec et sans remplissage
en maconnerie rigide, selon RPS2000
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4.4.8. Le réglement parasismique algérien RPA99/version2003

Dans ce code, les valeurs du coefficient de comportement global, R, (attribuées
forfaitairement) des structures en portiques en béton armé avec et sans remplissage en
maconnerie rigide (la rigidité signifie que maconnerie joue un rdle de contreventement
conjointement avec les portiques) sont données dans le tableau 2.5 de la présente étude
(Tableau 4.3 du RPA99/2003), et elles sont extraites et résumées dans le tableau
suivant (Tableau 4.10) :

Cat Dper‘ripfinn du defbmn de contreventement \aleur de
R
la Portiques auto-stable avec remplissage en maconnerie rigide 3.5
D Systéeme comportant des transparences (étages souples) 2

Tableau 4.10 : Valeurs de R pour les structures en portiques en béton armé avec remplissage en
maconnerie rigide, et comportant des transparences selon RPA99/V.2003

Dans cette nouvelle ére de conception et de dispositions sismiques, tous les pays qui sont
affectés par les forces sismiques devraient envisager les pratiques modernes de conception
sismique en faisant en sorte que la structure présente un comportement plus ductile. Le
facteur R est unique pour chaque type de structure, mouvement du sol et état du site. Il est
donc urgent que tous les pays en développement formulent leurs propres dispositions
sismiques concernant la conception sismique et le facteur R en fonction de leurs conditions
locales et des parameétres de construction.

Basé sur la vulnérabilité aux événements sismiques, 1’Algérie, en tant que I'un des pays en
développement les plus vulnérables aux séismes, doit avoir son propre code de conception
sismique basé sur ces facteurs de réduction de réponse. Ces facteurs de réduction sont
affectés par de nombreuses variables distinguées, telles que le type de zones sismiques, les
types et configurations de batiments, les caractéristiques des matériaux de construction,
etc. La plupart de ces variables qui sont uniques pour différentes régions devront étre
étudiées indépendamment pour étre intégrés dans le code de conception sismique pour
I’ Algérie.

4.5. Limites de performance structurelle (critéres de ruine)

La définition du facteur de réduction de la réponse, R, est intégrée a I'état limite de
performance sélectionné de la structure. La norme algérienne RPA99/2003 ne spécifie pas
I'état limite correspondant auquel les valeurs de R sont recommandées dans ce code.
Cependant, en se basant sur la philosophie de conception decrite dans les sections
précédentes de conception sismique (et en la comparant aux valeurs R dans d'autres codes),
on peut supposer que ces valeurs sont basees sur I'état limite ultime de la structure. La
sélection et la définition d'un état limite de performance pour obtenir R doit étre examinée
en détail, en particulier si l'on considere des spécifications similaires dans les nouvelles
normes et directives de conception dans le monde entier.

Au cours des 10-15 dernieres années, les concepts liés a la philosophie de conception
sismique basée sur la performance (PBSD) sont progressivement entrés dans la pratique de
I'ingénierie sismique. Une directive PBSD fournit généralement des définitions claires de
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plusieurs états limites de performance de différents types. Dans la terminologie de PBSD,
les états limites sont généralement connus comme des «niveaux de performance»
structurels, qui, en combinaison avec les «niveaux de risque» sismiques, définissent
«l'objectif de performance» pour une structure. Les niveaux de performance sont définis en
fonction du type de structure et de ses fonctions prévues. Différentes directives PBSD, par
exemple ATC-40 ou FEMA-356, ont fourni des définitions (et des noms) légérement
différents des états limites de performance. De maniére générale, les limites de
performance peuvent étre regroupées en deux catégories: les limites globales (structurelles)
et les limites locales (d’éléments ou composants).

Les limites globales comprennent généralement des exigences relatives a la capacité de
charge verticale, a la résistance a la charge latérale et au déplacement inter-étage. Par
exemple, les différents niveaux de performance de I'ATC 40 sont spécifiés en termes de
déplacement inter-étage maximal (tableau 4.11). Parmi ces niveaux de performance, le
niveau de stabilité structurale correspond a I'état limite ultime de la structure, qui peut étre
utilisé pour obtenir R (plus spécifiquement, Rp) pour une structure sélectionnée. Il
convient de noter que la méme limite de performance indiquant un effondrement imminent
est appelée <’Prévention d'effondrement’” dans certains autres documents, tels que FEMA-
356. Pour ce niveau, le déplacement inter-étage maximum dans le iéme étage ne devrait
pas dépasser 0.33Vi / Pi, ou Vi est la demande totale de force de cisaillement latérale dans
le ieme étage et Pi est la charge gravitationnelle totale agissant a cet étage.

Performance level

Immediate Damage Life Structural
occupancy control safety stability

Maximum 0.01 0.01-0.02 0.02 0.33Vi/P
interstorey driflt
rano

Tableau 4.11: Limites de déformation pour différents niveaux de performance, selon ATC-40

Les niveaux de performance locaux sont genéralement definis en fonction des réponses de
déplacement, de rotation ou d'accélération de différents éléments (poutres, colonnes, murs
de cisaillement, sols, etc.). Les limites de la réponse des éléments structurels, tels que les
poutres et les colonnes, sont souvent régies par des dommages non structurels. Par
exemple, le tableau 4.11 fournit les limites de déformation «locales» spécifiées par 'ATC-
40 en termes de rotations de rotule plastique des élements de poutre dans un cadre en
portique en béton armé.
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Immediate Life Structural
oupancy safety stability
=  Trans. ¥ _ Plastic rotanon limit
"= reinf, Bedy
%0 C %3 0.005 0.020 Q025
<0 C 1 0.005 0.010 0020

C indique gue I'armature transversale répond aux critéres pour les détails ductiles.
Tableau 4.12 : Limites de rotation plastique pour les poutres en BA contrdlée par flexion, selon ATC-40

Le tableau 4.13 fournit des valeurs limites similaires pour la rotation des colonnes pour
différents niveaux de performance. Ces limites sont pour les défaillances en flexion d'un
élément. Par conséquent, pour utiliser ces limites, il faut s'assurer que la défaillance d'un
élément / d'une structure est régie par des exigences de flexion, et que la rupture par
cisaillement, par exemple, n'a pas lieu avant que ces limites de rotation soient atteintes. La
philosophie de conception de capacité, qui est incorporée dans la plupart des codes de
conception sismique aujourd'hui, assure une hiérarchie préférée de défaillance.

Immediate Life Structural
occupancy safety stability
- :
— Trans. r Plastic rotation limit
reinf. v
=0.1 C =3 0.005 0010 0.020
=0.1 C =6 0.005 0010 0015
= 0.4 C o3 0.000 0.005 0015
= 0.4 & =6 0.000 0.005 0010

C indique que I'armature transversale réepond aux critéres pour les détails ductiles
Tableau 4.13: Limites de rotation plastique pour les poteaux en BA contrdlée par flexion, selon ATC-40

Sur la base de ces informations de base, il est décidé de considérer un état limite ultime
basé sur la rupture par flexion aux niveaux local et global et en considérant également
I’effet P-A et le mécanisme d’étage plastique dans cette étude. En se basant sur I’étude
effectuée dans [177], les critéres de ruine (globale et locale) adoptées dans notre étude,
pour les structures en portiques en béton armé avec et sans remplissage rigides sont cités
ci-apres :

4.5.1. Criteres de ruine locale :

Il est défini par la limitation de la valeur de la rotation elasto-plastique dans un élément
structural, poutre ou poteau, a la rotation ultime, 6u de I’¢1ément (définie au §3, équation
(3.21)).

Pour la magonnerie, le critere de ruine locale adopté est celui définit dans le tableau 3.4
(tableau 7-7 du FEMA 273). Lorsque la maconnerie atteint un déplacement relatif égal a d
(%), elle est considérée comme étant compleétement ruinée, et n’offre plus de résistance.
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4.5.2. Criteres de ruine globale :

La ruine globale de la structure est contrélée par 1’un ou plusieurs des critéres de ruine
suivants :

limitation du déplacement inter-étages, A, a 2.5% de la hauteur d’étage (he) dans les
analyses pushover effectuées. Cette limite est aussi specifiée dans [176, 263], et est
proche des limites préconisées par certains codes réglementaires [58,244], lesquelles
varient entre 2% et 3% de la hauteur d’étage. La limite du déplacement inter-étage, dr,
fixée par I'Eurocode 8 - Partie 1 (Eurocode 8 Comité 2003) pour les batiments
présentant des éléments non structurels de matériau fragile attachés a la structure est
comme suit: d, v < 0.005 h, v étant un facteur de réduction tenant compte de la
période de retour inférieure de I'action sismique associée aux exigences de limitation
des dommages = 0,4 pour les classes d'importance 3 et 4 ;

Formation d’un mécanisme plastique a un étage de la structure ou englobant plusieurs
étages, engendrant une instabilité structurale liée au portique nu (figure 4.8 [264])
et/ou avec remplissage en maconnerie rigide (figure 4.9);

instabilité par effet P-A, traduite par le dépassement de la valeur limite du coefficient
de stabilité, 0,_,, prise égale a 0.2, c’est-a-dire si 0,_, est supérieure a 0.2.Selon le
RPA 99/version 2003, 0,_, est définit par I’équation (2.42).

| |

[ [ |
DY S I .-’f 7 '
Y Tl 7

II IIII | ill -.II ‘IIIII | * l l- l -‘

d 2 4
Figure 4.8 : Quatre cas d’instabilité structurale [264].
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Figure 4.9 : Cas d’instabilité structurale da a la magonnerie.

Finalement, il convient de noter que Le code ASCE / SEI 41-06 (ASCE Comite for
Standard ASCE / SEI 41 06 2007) recommande 1’utilisation du facteur R le plus petit qui
conduit a un cisaillement a la base plus grand et par conséquent a une conception plus sdre.
L'Eurocode 8 - Partie 1 (Eurocode 8 Comité 2003) recommande une valeur pour q égale a
1,5 pour les structures classées comme non dissipatives. Ainsi, la valeur du facteur g
fournie par I'Eurocode 8 - Part 1 (Eurocode 8 Comite 2003) est une valeur prudente.
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Chapitre V Simulations numériques

5.1. Description des structures étudiées

La structure du batiment considéré dans cette étude de recherche pour générer tous les
modeles avec et sans bielles, est un batiment typique en portiques en béton arme (BA)
composé d’un rez-de-chaussée plus 6 étages (R+6) congu selon le code de calcul de béton
armeé aux états limites BAEL91 [266] et le réglement parasismique algérien RPA99 /
version 2003. Les modéles étudiés sont décrits en détail dans la section 5.6.

5.1.1. Géométrie et configuration structurale

Les modéles de structures étudiées sont a usage de bureaux, a plancher en corps creux de
type (16+4), et présentant une méme vue en plan (figure 5.1). Le plan type des modeles de
construction considérés comporte respectivement quatre travées de 5m chacune dans la
direction X et 3 travées de 4 m chacune dans la direction Y. La hauteur de I’étage du RDC
est de 4m, les autres étages ont tous une hauteur de 3m (voir figure 5.2).

i

R

R

i

T R
B
1F
|
A
Figure3.1 : Vue en plan des structures étudiées Figure3.2 : Vue en élévation des structures étudiées

5.1.2. Données de calcul des structures étudiées

Dans le but de définir les charges latérales, on suppose que les 6 modéles de batiments
considérés, sont localisés en zone de forte sismicité (zone Il selon le RPA99/version
2003), et sont de groupe d’usage 2 et reposent sur un sol de type S3 (sol meuble). On
considere un facteur de qualité Q=1. Les propriétés des matériaux de construction utilisés
en termes de module délasticité, de poids unitaire et de coefficient de poisson pour le
béton et la maconnerie sont respectivement de 32164 MPa, 25,0 KN / m3, 0,20 et 3550
MPa, 15,0 KN / m3, 0,15. La limite élastique de I’acier utilisé pour les armatures
longitudinales et transversales est égale a 400 MPa. L’épaisseur des murs de remplissage
extérieurs est prise égale a 30 cm et la résistance en compression d’un bloc de magonnerie
est prise égale a 10Mpa. Les charges permanentes (G) du plancher terrasse sont évaluées a
6,2 KN/m2 et celles du plancher courant a 5,6 KN/m2. Les charges d’exploitation (Q) du
plancher terrasse sont de 1 KN/m2 et celles du plancher courant de 1,5 KN/m2.
Conformément au RPA99/version 2003, les valeurs du facteur de comportement global R
de dimensionnement ainsi que celles du coefficient d'amortissement & pour les modeles
étudiées sont résumés dans le tableau 5.1 ci-dessous.
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Recommandations Macro-
RPA modélisation(bielle)
§(%) R $(%)
Modéle 1 (SRR) 5 6 5 6
Modéle 2 (ARR) 3.5 7 5 6
Modele 3 (S1) 2 7 5 6
Modele 4 (S3) 2 7 5 6
Modele 5 (S5) 2 7 5 6
Modeéle 6 (S7) 2 7 5 6

Tableau5.1 : Valeurs de R et & des modeles étudiés dans les deux configurations

Les modeles étudiés figurant dans le tableau 5.1 (SRR, ARR, S1, S3, S5, S7) sont détaillés
dans la section 5.1.6. Notons, que la valeur de R=5 adoptée pour tous les modéles avec
remplissage selon Mainstonne modélisés avec des bielles diagonales, est justifiée par le
fait que le choix des autres valeurs de R (valant 3.5 pour la magonnerie rigide et 2 pour
I’étage transparent) aurait amplifié la rigidité de ces modeles en plus de celle qui est
apportée par la bielle équivalente modélisée comme élément barre travaillant uni-
axialement dans la direction de la diagonale.

5.1.3. Coffrage et ferraillage des poutres et poteaux des structures étudiées

Le dimensionnement des poutres et des poteaux (section de béton et celle d’acier) est
effectué en considérant la structure dans sa configuration nue : les murs de magonnerie ne
sont pris en compte que comme charge verticale agissant sur la structure, leur apport dans
la raideur et la résistance du portique étant négligé. Le dimensionnement de la structure est
effectué selon le code de calcul de béton armé aux états limites BAEL91 et le réglement

parasismique algérien RPA99 / version 2003 (tableau 5.2).

Poutres Poteaux
. section acier i
Section Section section
Niveau béton bxh béton axa acier
(ecmxcm) Nappe Nappe (ecmxcm)
supérieure | inférieure
3$16+3d14 4412
7 30x40 10.64 cm2 4.52¢m2 45x45 1016
3¢$20+3¢12 4014
6 30x40 12.81cm2 6.16cm2 50x50 8¢20
3¢$20+3¢12 4014
5 30x40 12.81cm2 6.160m2 50x50 8¢20
3$20+3¢12 4014
4 30x40 12.81em2 | 6.16em2 55x55 10420
3p20+3d14 |3p14+3b12
3 30x40 14.04cm2 | 8.01cm?2 55%55 10420
3$p20+3414 |3d14+3¢12
2 30x40 14.04cm2 | 8.01cm2 60x60 12$20
3$20+3414 |3$14+3¢12
1 30x40 14.04cm2 8.01cm2 60x60 12¢20

Tableau 5.2 : Coffrage et ferraillage aux extrémités des poteaux et des poutres de tous
les modeéles étudiées.
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5.1.4. Macro-modélisation des murs de remplissage en magonnerie

Dans notre étude, la macgonnerie est modélisée par une seule bielle diagonale équivalente
concentrique. Dans cette recherche, les recommandations de la FEMA 356 [174] qui
adoptent la formulation de Mainstone seront suivies pour modéliser les murs de
remplissage en magonnerie.

5.1.4.1. Largeur de la bielle équivalente

L’expression mathématique de la largeur de la bielle équivalente, W, selon Mainstone est
donnée par I’équation (1.6) du chapitre 1.0n adoptera la largeur la plus pénalisante comme
largeur généralisée pour tous les panneaux de magonnerie.

5.1.4.2. Résistance de la bielle

La résistance de la bielle est déterminée en calculant la force nécessaire pour atteindre la
résistance de la maconneric a I’écrasement et la force nécessaire pour atteindre sa
résistance au cisaillement. Les composantes de ces forces, projetées dans la direction de la
bielle, sont utilisées pour attribuer a la bielle une résistance en compression, Rbielle. Cette
derniere est déterminée par 1’équation (1.66) du chapitre 1.

5.1.5. Modélisation non-linéaire des éléments de la structure

Le comportement non linéaire du batiment doit étre modélisé pour pouvoir effectuer une
analyse statique non linéaire. Ceci nécessite le développement de la courbe force -
déformation pour les sections critiques des poutres, colonnes et murs de remplissage en
maconnerie.

5.1.5.1. Modélisation non-linéaire des poutres et des poteaux

Pour effectuer l'analyse par poussée progressive, les poutres et les colonnes ont été
modélisées avec des rotules plastiques concentrées aux niveaux de leurs extrémités
respectives. Les poutres possedent des rotules de moment de flexion (M3) en supposant
qu’il n y a pas de plastification par cisaillement (V2), alors que les colonnes ont des rotules
de force axial et de moment bi-axial (PMM) en ignorant les rotules de cisaillement dans les
deux directions (V2 et V3). La courbe d’interaction moment fléchissant-effort normal
utilisée est établie a 1’aide du logiciel SAP2000. La relation moment-rotation normalisee
pour la rotule plastique contrélée par flexion est donnée par ATC-40 [183] et FEMA 356
[174] .D’apres la littérature scientifique, il existe des variations d'environ 5% dans les
résultats obtenus a partir des propriétés de la rotule par défaut et celles définies par
I'utilisateur qui nécessite une analyse de moment-courbure des éléments de poutre et de
colonne. [25], C’est pourquoi des propriétés de rotule définies par défaut sont adoptées
dans cette étude.
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5.1.5.2. Modélisation non linéaire du panneau de remplissage

Dans les analyses effectuées, le comportement non-linéaire de la magonnerie est représenté
par une relation Force- déplacement définie par le code FEMA 273 [192]. Cette
modeélisation non linéaire est donnée en détail dans la section 3.4.5 du chapitre 3.

5.1.6. Modéles considérés pour ’analyse

Les modeles développés sont :(1) cadre sans remplissage rigide avec les masses incluses
des murs de remplissage (SRR) ;(2) modele de batiment avec remplissage rigide intégral
en maconnerie (ARR); (3) modéle de batiment avec remplissage rigide intégral en
magonnerie sauf 1’étage du RDC (S1) ; (4) modele de batiment intégralement remplis en
maconnerie rigide avec un étage ouvert au 3eme étage (S3); (5) modele de batiment
intégralement remplis en magonnerie rigide avec un étage ouvert au 5eme étage (S5) et (6)
modele de batiment intégralement remplis en maconnerie rigide avec un étage ouvert au
7éme étage (S7).Les modeles développés en utilisant la bielle diagonale équivalente sont
représentés a la figure 5.3, ceux développés sans bielle selon le RPA 99/version2003 sont
représentés a la figure 5.4. Notons que pour tous les modéles de batiments développés,
bien que le RPA99/version 2003 limite en pratique La hauteur des batiments en portiques
avec ou sans murs de remplissage en maconnerie a 3 niveaux en zone de forte sismicité, on
a délibérément ignoré cette limitation de la hauteur pour ces structures afin de pouvoir
réaliser cette recherche.
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Figure 5.3.Différents modéles développés avec bielles (Mainstone)

MODELE SRR

Figure 5.4 : Le modele typique développé pour les 5 modeles de structures selon le
réglement parasismique algérien RPA (sans bielles)
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5.2. Est-ce-que l’interaction cadre-mur de remplissage en magonnerie est
correctement représentée par le RPA99/Version2003 ?

Dans cette section, on compare les réponses sismiques des structures en portiques en béton
armé ,issues de la modélisation des murs de remplissage en magonnerie par une bielle
diagonale équivalente unique et celles obtenues par I’application des recommandations du
réglement parasismique algérien actuel (RPA99/version 2003) qui prend en compte la
rigidité du remplissage uniquement a travers le coefficient de comportement global R sans
aucune bielle. En utilisant le logiciel SAP2000, des analyse modales du spectre de réponse
algérien ont été effectuées dans le sens longitudinal sur différents modeles de batiments
tridimensionnels Rdc+6 étages tels que (1) cadre nu, (2) cadre avec des panneaux de
remplissage sur toute la hauteur et (3) modéles de portiques avec panneaux de remplissage
avec un étage souple situé a différents niveaux de la structure. Les grandeurs de réponse
sélectionnées en termes de périodes naturelles fondamentales, de déplacements des étages,
de déplacements-inter-étages, d’effet P-A, de cisaillement et moments de renversement
des étages sont obtenues pour toutes les configurations considérées et présentées de
maniere comparative.

5.2.1. Objectif de la comparaison

Le but de cette étude est de mettre en évidence par une analyse modale spectrale, la
carence du reglement parasismique algérien actuel (RPA99/version2003) [168] a bien
représenter 1’ influence des murs de remplissage en magonnerie sur le comportement
sismique d’une structure en portique en béton armé soumise a l’action sismique ,en
comparant les réponses sismiques issues de la modélisation de la présence du remplissage
par une bielle diagonale équivalente unique selon la formulation de Mainstone largement
utilisée en prenant un coefficient de comportement global R=5 pour tous les modéles
développés, et celles obtenues par I’application des recommandations du reéglement
parasismique algérien en vigueur , a savoir la modélisation sans bielle du remplissage
rigide en prenant un coefficient de comportement global R=3.5 lorsque celui-ci est disposé
sur toute la hauteur de la structure, R=2 pour modéliser les structures ayant une
transparence ou un étage souple et enfin R=5 pour les structures sans remplissage rigide
(voir tableau 4.3 catégories 1a,1b et D17du RPA99/version 2003,).

5.2.2. Résultats et discussions

En considérant douze modes de vibration, on présente et on discute les résultats des
analyses modales spectrales effectuees, dans la direction longitudinale X, sur les six
modeles présentés précédemment, traités tantét avec bielles tantot sans bielles selon le
RPA99/2003. L’évaluation de l'effet du remplissage et des étages souples et de leurs
emplacements en hauteur sur les réponses dynamiques des batiments en portiques en béton
armé est examinée et comparée dans cette section.

5.2.2.1. Réponse en termes de période naturelle fondamentale

Les valeurs des périodes et pulsations naturelles ainsi que le pourcentage de la masse
modale excitée sous le premier mode dans la direction longitudinale sont présentées dans
le tableau 5.3 ci-dessous :
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Mainston Recommandations RPA

Modele T(s) W(rad/s) a (%) T(s) W(rad/s) a (%)
SRR 1.34 4,70 77.82 1.34 4.70 77.82
S1 0.69 9.10 88.32 1.34 4.70 77.82
S3 0.71 8.82 81.36 1.33 4,71 78.12
S5 0.66 9.50 76.75 1.32 4,76 77.16
S7 0.61 10.35 76.75 1.30 4.82 77.59
ARR 0.61 10.28 83.08 1.34 4,70 77.82

Tableau 5.3: Propriétés modales des structures étudiées dans les deux configurations
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Figure 5.5 : Comparaison des périodes fondamentales longitudinales des modeles étudiés
avec et sans remplissage rigide

On peut observer a partir de la figure 5.5(a), que le modéle SRR qui représente le modele
sans remplissage rigide (sans bielle) donne une période plus longue par rapport aux autres
modeles considérés dans l'analyse. Les résultats indiquent que [lintroduction du
remplissage réduit radicalement la période de vibration dans tous les modeéles de
construction d’environ 50% en moyenne par rapport au modele SRR. Ceci est di a 1’ajout
de la rigidité latérale apporté par la bielle a celle assurée par les poteaux.

On peut observer a partir de la figure 5.5(b), que le modele sans remplissage rigide SRR,
fournit pratiquement la méme période de vibration naturelle que tous les autres modéles
qui prennent la rigidité du remplissage en considération. Ceci est expliqué par le fait que la
valeur de R n’a aucune influence sur I’estimation de la période propre qui dépend
principalement de la rigidité et de la masse de la structure quand le pourcentage du

. . . 2
coefficient d’amortissement & est faible (T = Tp = W—n avecwp =w_[1— &,2 W=
D

\/k/_m ). En effet, d’une part, tous les modeles ont la méme rigidité assurée par les poteaux
et approximativement la méme masse, d’autre part (la tres petite différence des masses des
modeles ayant un étage souple (S1, S3, S5, S7) est de ’ordre de 20 tonnes soit moins de
0.1% de la masse totale du modéle ARR et SRR). Ceci indique que la présence des murs
de remplissage n’a aucun effet sur la valeur de la période principale des structures congues
selon le reglement parasismique algérien actuel (RPA99/version2003).

En comparent les deux histogrammes tracées sur les figures 5.5(a) et 5.5(b), on remarque
que la valeur de la période fondamentale pour le modéle ARR et pour les modéles
contenant un étage souple analysés avec bielles équivalentes sont environ deux fois
inférieures a celle obtenue pour les mémes modeéles analysés selon le reglement
parasismique algérien actuel (sans bielles).
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5.2.2.2. Réponse en termes de cisaillement d’étages
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Figure 5.6 : Comparaison des forces de cisaillement a I’étage le long de la hauteur des
modeles étudiés avec et sans remplissage rigide

Comme le montre la figure 5.6(a), la réponse en termes de forces de cisaillement aux
étages pour le modele sans remplissage rigide SRR montre une transmission des forces de
cisaillement, approximativement deux fois en moyenne, plus petite a la base et a la
superstructure que celles transmises aux modéles de construction avec remplissage en
maconnerie rigide. La présence d'étages souples a la base ou a tout autre niveau diminue
généralement, d’environ 8% en moyenne, les forces de cisaillement transmises aux étages
des modeéles de construction par rapport au modele avec remplissage intégral ARR. Du
point de vue de la conception parasismique, ignorer l'action de mur de remplissage de
magonnerie sous-estime considérablement la force de cisaillement a la base, qui est
considéré comme I'un des principaux parameétres pendant les étapes de conception, et peut
donc conduire a une conception excessivement sécuritaire mais trés couteuse. On constate
aussi que les valeurs des forces de cisaillement des étages des modeles ayant un étage
souple sont Iégerement distantes aux niveaux des étages inférieurs et proches aux étages
supérieurs.

On peut observer a partir de la figure 5.6(b), que la réponse en termes de forces de
cisaillement aux étages pour le modele sans remplissage rigide SRR montre une
transmission de forces de cisaillement plus petites a la base et a la superstructure de 42%
en moyenne que celles transmises aux modéles de construction avec remplissage en
maconnerie intégral ARR et de 150% pour les modéles ayant un étage souple (S1,S3 ,S5et
S7). La présence d'eétages souples a la base ou a tout autre niveau, contrairement au cas des
modeles avec bielles, augmente de 75% en moyenne les forces de cisaillement transmises
aux étages des modeles de construction par rapport au modéle avec remplissage intégral
ARR, ce qui prouve que ce comportement, qui défie le sens logique de raisonnement, ne
traduit pas la réalité physique de I’effet de la présence intégrale des murs de remplissage
sur la réponse en termes de forces de cisaillement des structures en portiques. On constate
également que les valeurs des forces de cisaillement des étages des modéles ayant un étage
souple sont tres proches le long de toute la hauteur.

En comparent les deux courbes tracées sur les figures 5.6(a) et 5.6(b), on remarque que les
valeurs des forces de cisaillements des étages pour le modéle ARR analyseé avec bielles
équivalentes sont supérieures de 60% en moyenne a celles obtenues pour le méme modéle
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analysé selon le reglement parasismique algérien actuel (sans bielles). En revanche, les
forces de cisaillements des étages pour les modéles ayant un étage souple a différents
niveaux analyses avec bielles équivalentes sont inférieures en moyenne de presque 46% a
celles obtenues pour les mémes modeles analysés selon le reglement parasismique algérien
actuel.

5.2.2.3. Réponse en termes de déplacements
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Figure 5.7 : Comparaison des déplacements des étages le long de la hauteur des modéles
étudiés avec et sans remplissage rigide

On peut observer a partir de la figure 5.7(a), que les déplacements obtenus a chaque niveau
d'étage sont significativement supérieures pour le modéle sans remplissage rigide SRR par
rapport aux autres modeles avec remplissage en maconnerie rigide, notamment au niveau
des étages supérieurs du batiment. Cela est peut étre di a I'augmentation de la rigidité du
batiment avec la considération de I'action du mur de remplissage en magonnerie. La
comparaison de la courbe tracée pour le modele avec remplissage rigide ARR avec les
courbes tracées pour les modeles a étages souples a différents niveaux (S1,S3,S5 et S7)
montre que ces derniéres coincident avec la courbe du modéle ARR et commencent a
diverger en hauteur avec une augmentation légerement significative des déplacements de
ces étages. Cette augmentation soudaine des déplacements est due a I'absence d'action du
remplissage en magonnerie aux niveaux de 1’étage souple. La tendance a l'augmentation
des déplacements apres avoir franchi I'étage souple s'est révélée semblable pour tous les
endroits considérés comme des étages souples. Il est intéressant de noter que I'étage souple
n'affecte pas les valeurs de déplacement obtenues des étages situées en dessous.
Cependant, on a trouvé une tendance a l'augmentation des valeurs de déplacement des
étages situés au-dessus.

On peut observer a partir de la figure 5.7(b), que la réponse en termes de déplacements des
étages pour le modele sans remplissage rigide SRR affiche des valeurs identiques a la base
et a la superstructure que celles obtenues pour les modeles de construction avec
remplissage en maconnerie rigide, ce qui prouve que ce comportement, qui dépasse
I’entendement, ne traduit pas la réalité physique de I’effet de la présence des murs de
remplissage rigide sur la réponse en termes de déplacement des structures en portiques.
La présence d'étages souples a la base ou a tout autre niveau n’affecte absolument pas les
déplacements des étages des modeles de construction par rapport au modele avec
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remplissage intégral ARR. On constate également que les valeurs des déplacements des
étages des modeles ayant un étage souple sont tres proches le long de toute la hauteur de la
structure.

En comparent les deux courbes tracées sur les figures 5.7(a) et 5.7(b), on remarque que les
valeurs des déplacements des étages pour le modele ARR et les modéles ayant un étage
souple a différents niveaux analyseés avec bielles équivalentes sont nettement inférieures
en moyenne respectivement de 2.3 fois et 2fois a celles obtenues pour les méme modéles
analysés selon le reglement parasismique algérien actuel (sans bielles).

5.2.2.4. Réponse en termes de déplacements inter-étages
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Figure 5.8 : Comparaison des déplacements inter-étages le long de la hauteur des modéles
étudiés avec et sans remplissage rigide

On peut observer a partir de la figure 5.8(a), que les déplacements inter-étages obtenus a
chaque niveau d'étage pour le modéle sans remplissage rigide SRR sont importants et
dépassent a certains niveaux, notamment au 3émé étage du batiment, la limite permise
suggérée par le RPA a savoir 1% de la hauteur d’étage. On remarque aussi, que les
déplacements inter-étages obtenus a chaque niveau d'étage pour le modele sans
remplissage rigide SRR, sont considérablement élevée, par rapport aux autres modeles
avec remplissage en maconnerie rigide, particulierement pour le modele avec remplissage
intégral ARR. Cela est probablement di a I'augmentation de la rigidité du batiment avec la
considération de I'action du mur de remplissage en magonnerie. On remarque aussi d’apres
la figure, que les valeurs de déplacements inter-étages pour tous les modéles de batiment a
étage souple affichent presque des valeurs semblables a ceux obtenus pour le modéle ARR
qui considere 1’action du remplissage intégral en magonnerie, sauf a I'emplacement d'étage
souple ou une augmentation significative du déplacement inter-étages peut étre observée.
En considérant l'action de la paroi de remplissage en maconnerie dans la modélisation des
batiments, elle diminue les valeurs des déplacements inter-étages induits. Cependant,
I'existence d'un étage souple a n'importe quel niveau augmente la valeur de déplacement
inter-étages a cet étage et peut dépasser les limites permises suggérees par les codes de
conception.

On peut remarquer a partir de la figure 5.8(b), que la réponse en termes de déplacements
inter-étages des etages pour le modele sans remplissage rigide SRR affiche des valeurs
identiques a la base et a la superstructure que celles obtenues pour les modeles de
construction avec remplissage en maconnerie rigide, ce qui prouve que ce comportement
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irréaliste ne traduit pas la réalité physique de l’effet de la présence des murs de
remplissage rigide sur la réponse en termes de déplacements inter-étages des structures en
portiques. La présence d'étages souples a la base ou a tout autre niveau n’affecte
absolument pas les déplacements inter-étages des étages des modeles de construction par
rapport au modele avec remplissage intégral ARR. On constate également que les valeurs
des déplacements inter-étages des modeles ayant un étage souple sont trés proches le long
de toute la hauteur de la structure.

En comparent les deux courbes tracées sur les figures 5.8(a) et 5.8(b), on remarque que les
valeurs des déplacements inter-étages des étages pour le modele ARR et les modéles ayant
un étage souple a différents niveaux analysés avec bielles équivalentes sont nettement
inférieures en moyenne (environ 3fois) a celles obtenues pour les méme modéles analysés
selon le reglement parasismique algérien actuel (sans bielles). On constate également, que
les valeurs des déplacements inter-étages des étages des modeles ayant un étage souple,
analysés sans bielles sont tres proches le long de toute la hauteur de la structure, alors que
ceux modélisés sans bielles sont proches sauf a 1’endroit de 1’étage souple ou on constate
une divergence soudaine (un pic).

5.2.2.5. Réponse en termes d’effet P-A
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Figure 5.9 : Comparaison des effets P-A a 1’étage le long de la hauteur des modéles étudiés
avec et sans remplissage rigide

On peut observer a partir de la figure 5.9(a), que les effets p-A obtenus a chaque niveau
d'étage pour le modele sans remplissage rigide SRR sont importants et dépassent a certains
niveaux, notamment au 2émé étage du batiment, la limite permise suggérée par le RPA a
savoir 0,1. On remarque aussi, que les effets p-A obtenus a chaque niveau d'étage pour le
modeéle sans remplissage rigide SRR, sont considérablement élevés, par rapport aux autres
modeles avec remplissage en macgonnerie rigide, particulierement pour le modéle avec
remplissage intégral ARR. Cela est probablement di a l'augmentation de la rigidité du
batiment avec la considération de l'action du mur de remplissage en magonnerie. On
remarque aussi d’aprés la figure, que les valeurs des effets P-A pour tous les modéles de
batiment a étage souple affichent presque des valeurs semblables a ceux obtenus pour le
modele ARR qui considére 1’action du remplissage intégral en maconnerie, sauf a
I'emplacement d'étage souple ou une augmentation significative de 1’effet P-A u des étages
peut étre observée. En considérant I'action de la paroi de remplissage en magonnerie dans
la modélisation des batiments, elle diminue les valeurs des effets p-A induits. Cependant,
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I'existence d'un étage souple a n'importe quel niveau augmente la valeur des effets P-A a
cet étage et peut dépasser les limites permises suggérées par le RPA actuel.

On peut observer a partir de la figure 5.9(b), que les effets p-A obtenus a chaque niveau
d'étage pour le modéle sans remplissage rigide SRR et le modéle ARR sont importants et
dépassent a certains niveaux, notamment au 2émé étage du batiment, la limite permise
suggerée par le RPA a savoir 0,1. On peut constater aussi, que la réponse en termes d’effet
P-A des étages pour le modéele sans remplissage rigide SRR affiche des valeurs supérieures
a la base et a la superstructure que celles obtenues pour les modéles de construction avec
remplissage en maconnerie rigide, notamment pour les modeles & étage souple. On
remarque aussi, que les valeurs de 1’effet P-A des étages pour le modele avec remplissage
rigide ARR sont considérablement inférieures a celles pour les modeles a étage souple, ce
qui prouve que ce comportement, qui défie le sens logique de raisonnement, ne traduit pas
la réalité physique de I’effet de la présence des murs de remplissage rigide sur la réponse
en termes d’effet P-A des étages des structures en portiques. On constate également que
les valeurs des d’effet P-A des étages des modéles ayant un étage souple sont trés proches
le long de toute la hauteur de la structure.

En comparent les deux courbes tracées sur les figures 5.9(a) et 5.9(b), on remarque que les
valeurs des effets P-A des étages pour le modéle ARR analysé selon le RPA (sans bielle)
sont plus importantes (environ 3fois) que celles du méme modéle analysé avec bielle. Les
modeles ayant un étage souple a différents niveaux analysés avec bielles équivalentes, ont
des valeurs des effets P-A des étages nettement inférieures en moyenne a celles obtenues
pour les mémes modeéles analysés selon le reglement parasismique algérien actuel (sans
bielles). On constate également, que les valeurs des effets P-A des modéles ayant un étage
souple, analysés sans bielles sont trés proches le long de toute la hauteur de la structure,
alors que ceux modélisés sans bielles sont proches sauf a I’endroit de 1’étage souple ou on
constate une divergence soudaine (un pic).

5.2.2.6. Réponse en termes de moment de renversement d’étages
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Figure 5.10 : Comparaison du moment de renversement a 1’étage le long de la hauteur des
modeéles étudiés avec et sans remplissage rigide

Comme on peut le voir dans la figure 5.10(a), le modele SRR qui ignore I'action de mur de
remplissage de macgonnerie sous-estime considérablement les moments de renversement
par rapport aux autres modeles qui prennent 1’action du remplissage en considération. Les
moments de renversement induits pour le modéle de batiment en portique avec des murs
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entierement remplis en magonnerie ARR et ceux ayant des étages souples a différents
endroits montrent des changements insignifiants dans les valeurs obtenues aux étages
supeérieurs. Cependant, le changement des moments est Iégérement prononcé aux étages
inférieurs.

Comme on peut le voir dans la figure 5.10(b), le modele SRR sous-estime les moments de
renversement par rapport aux autres modéles qui prennent 1’action du remplissage en
considération. Les moments de renversement des étages induits par le modele de batiment
en portique avec des murs entierement remplis en magonnerie ARR affichent des valeurs
nettement inférieures a celles obtenues par ceux ayant des étages souples a différents
endroits et ceci pour tous les étages, ce qui ne traduit pas le comportement physique réel
attendu. On constate aussi, que les moments de renversement induits par les modéles de
batiment en portique ayant des étages souples a différents endroits montrent des
changements insignifiants dans les valeurs obtenues aux niveaux de tous les étages.

En comparent les deux courbes tracées sur les figures 5.10(a)et 5.10(b), on remarque que
les valeurs des moments de renversement des étages pour le modéle ARR analysé avec
bielles équivalentes sont environ 40% plus importants que celles du méme modele analysé
sans bielles. Les modéles a étages souples modélisés sans bielles fournissent des valeurs
des moments de renversements 30% plus importantes que celles des mémes modeles
analysés sans bielles. On constate également, que les valeurs des moments de renversement
des étages des modeles ayant un étage souple, analysés sans bielles sont trés proches le
long de toute la hauteur de la structure, alors que ceux modélisés avec bielles sont proches
aux etages supeérieures et divergent aux niveaux des étages inférieures.

5.2.3. Conclusions

Dans ce travail, une étude comparative est effectuée sur I’impact des murs de remplissage
en maconnerie sur le comportement sismique d’un batiment en portiques en béton armé
RDC+6 étages, en modélisant, d’une part, la présence des murs de remplissage en
maconnerie par une bielle diagonale équivalente unique et en appliquant les
recommandations du reglement parasismique algérien actuel (RPA99/version 2003),
d’autre part. A cet effet, une analyse dynamique modale spectrale de différents modéles de
batiments tridimensionnels Rdc+6 étages tels que (1) cadre nu, (2) cadre avec des
panneaux de remplissage sur toute la hauteur et (3) modeles de portiques avec panneaux de
remplissage avec un étage souple situé a différents niveaux de la structure a été réalisée.
Les résultats d'analyse obtenus dans ce travail indiquent que la réponse sismique des
modeles de construction en béton armé analysés avec la modélisation de I'action des murs
de remplissage en maconnerie avec une bielle diagonale équivalente est nettement plus
réaliste et plus représentative de [D’interaction portique-remplissage que celle des
constructions modélisées selon le reglement parasismique algérien actuel (RPA99/version
2003). En conclusion, on peut dire le réglement parasismique algérien actuel
(RPA99/version2003) :

v’ surestime considérablement de plus de 200% en moyenne la valeur de la période
fondamentale pour toutes les constructions avec remplissage rigide intégrale ou ayant
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une transparence. Il fournit une valeur identique de la période pour tous les modeéles,
ce qui ne refléte pas 1’action mécanique de la présence ou de I’absence du remplissage.

v' sous-estime relativement les efforts de cisaillement des étages d’environ 60% pour les
constructions avec remplissage rigide intégrale, conceptuellement inadmissible, et
surestime considérablement les efforts de cisaillement des étages d’environ 42% pour
les constructions avec remplissage rigide ayant une transparence ou un étage souple,
économiquement intolérable.

v" surévalue considérablement de plus de 200% en moyenne les valeurs des déplacements
des étages aussi bien pour les constructions avec remplissage rigide intégrale ARR que
pour les constructions ayant une transparence ou un étage souple. Il fournit des
déplacements des étages identiques pour tous les modéles ce qui indique son
insensibilité a la présence du remplissage intégral ou a I’existence d’un étage souple.

v' surévalue considérablement d’environ 300% en moyenne les déplacements inter-
étages aussi bien pour les structures avec remplissage intégral sur toute la hauteur que
pour les structures ayant un étage souple a différents niveaux. Il ne met pas en évidence
I’amplification des valeurs de déplacements inter-étages au niveau des emplacements
géométrique des étages souples. Il fournit des valeurs identiques des déplacements
inter-étages pour le modeéle sans remplissage rigide et pour les modeles de construction
avec remplissage en maconnerie rigide, ce qui ne traduit pas la réalité physique de
I’interaction portique-remplissage.

v' surestime considérablement d’environ 300% les effets P-A des étages aussi bien pour
les structures avec remplissage rigide intégral que pour les structures ayant un étage
souple a différents niveaux. Il ne met pas en exergue I’amplification des valeurs des
effets P-A au niveau des emplacements géométrique des €tages souples. Ce réglement
donne des valeurs des effets P-A des étages pour les structures avec remplissage rigide
nettement plus important que celles fournies pour les structures ayant une transparence,
chose qui refléte contradictoirement 1’action attendue de la présence intégrale des murs
de remplissage.

v" Sous-estime d’environ 40% en moyenne les valeurs du moment de renversement pour
les structures avec remplissage intégrale sur toute la hauteur et de plus de 30% en
moyenne pour les structures a étages souples. Ce réglement donne des valeurs des
moments de renversements des étages pour les structures avec remplissage rigide
nettement moins important de presque 200% que celles fournies pour les structures
ayant une transparence, chose qui va a I’encontre de 1’action attendue de la présence
intégrale des murs de remplissage.

Le reglement parasismique algérien actuel RPA99/2003 donne des résultats ne reflétant
pas correctement 1’influence du remplissage sur le comportement global de la structure
lorsqu'elle est soumise a des forces latérales. Ces constats confirment ['utilité et la
nécessité d’incorporer la modélisation de I’action de la présence des murs de remplissage
par une bielle diagonale équivalente dans le reglement parasismique algérien actuel.
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5.3. Impact des murs de remplissage en magonnerie sur le comportement sismique
non linéaire des batiments en portiques en béton armé dimensionnés selon le
réglement parasismique algérien (RPA99/VERSION2003)

5.3.1. Introduction

La recherche actuelle étudie et compare les réponses sismiques non linéaires d’une
structure en portiques en béton armé avec et sans mur de remplissage en maconnerie
rigide. Le remplissage est modélisé par une seule bielle de compression équivalente .En
utilisant le logiciel SAP2000, des analyse en poussée progressive (pushover) ont été
effectuées sur différents modeles de batiments tridimensionnels Rdc+6 étages tels que (1)
cadre nu, (2) cadre avec des panneaux de remplissage sur toute la hauteur et (3) modeles de
portiques avec panneaux de remplissage avec un étage souple situé a différents niveaux de
la structure. Les grandeurs de réponse sélectionnées en termes de courbes de capacités, de
cisaillement d’étages, de moments de renversement des étages, de déplacements des
étages, de déplacements inter-étages, d’effet P-A, de point de performance, de rigidité, de
ductilité et de mécanisme de ruine sont obtenues pour toutes les configurations considérées
et présentées de maniere comparative. Les résultats obtenus indiquent clairement que les
murs de remplissages en magonnerie ont un effet bénéfique sur les réponses structurales et
rendent les structures plus performantes. En effet, le remplissage augmente, d’une part, la
résistance a ’effort tranchant a 1’étage, le point de performance, la résistance au moment
de renversement des étages, la rigidité initiale et ultime, et réduisent, d’autre part, le niveau
de risque des rotules plastiques, les déplacements latéraux des étages et les déplacements
inter-étages ce qui a pour conséquence également la réduction des effets P-delta. Les
résultats montrent également que la performance sismique des structures ayant un étage
souple se détériore lorsque I'emplacement en hauteur de I'étage souple s'approche de la
base. Il est donc techniquement utile et économiquement intéressant de considérer I'effet
du remplissage en maconnerie dans la nouvelle version en préparation du reglement
parasismique algérien (RPA) pour une meilleure évaluation sismique des structures en
portiques en béton armé.

5.3.2. Objectif de I’étude

Le but de cette étude est de mettre en évidence par une analyse en statique non linéaire
(pushover), I’intérét technique et économique de prendre en considération 1’ influence des
murs de remplissage en maconnerie sur la vulnérabilité et le comportement sismique non
linéaire des structures en portique en béton armé existantes ou en étude lorsqu’elles sont
soumises a une action sismique severe, en comparant les réponses sismiques non linéaires
des structures sans murs de remplissage en magonnerie et celles issues de la modélisation
de la présence du remplissage par une bielle diagonale équivalente unique selon la
formulation de Mainston largement utilisée dans les codes internationaux.

5.3.3. Résultats et discutions

Dans ce qui suit, on présente et on discute les résultats des analyses en poussee progressive
pushover effectuées, dans la direction longitudinale X, sur les six modeles présentés
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précédemment. L’évaluation de l'effet du remplissage et des étages souples et de leurs
emplacements en hauteur sur les réponses non linéaires des batiments en portiques en
béton armé est examinée et comparée ci-dessous

5.3.3.1. Courbes de capacités (Pushover)
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Figure 5.11 : Courbes Pushover des modéles étudiés

On peut observer a partir des figures 5.11(a) et 5.11(b), que la résistance élastique et ultime
en terme d’effort tranchant a la base du modéle sans remplissage en maconnerie rigide
SRR sont nettement inférieures a celles des modéles avec remplissage rigide intégral ou
ayant un ¢étage souple. L’augmentation de la résistance €lastique générée par les modeles
avec remplissage en magonnerie est de I’ordre de 166% pour les trois modéles S5, S7 et
ARR, 131% pour S3 et 80% pour S1. Par ailleurs, I’apport de la résistance ultime ajoutée
par les modéles avec remplissage en magonnerie est de ’ordre de 145% pour les trois
modeles S5, S7 et ARR, 108% pour S3 et 88% pour S1.

5.3.3.2. Cisaillement d’étages
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Figure 5.12 : Force de cisaillement a 1’étage le long de la hauteur du batiment pour les
modéles étudiés
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Comme le montre la figure 5.12, la réponse en termes de forces de cisaillement aux étages
pour le modéle sans remplissage rigide SRR montre une transmission des forces de
cisaillement, approximativement deux fois en moyenne, plus petite a la base et a la
superstructure que celles transmises aux modeéles de construction avec remplissage intégral
ou partiel en maconnerie rigide. La présence d'étages souples a la base ou a tout autre
niveau diminue généralement, d’environ 10% en moyenne, les forces de cisaillement
transmises aux étages des modeles de construction par rapport au modeéle avec remplissage
intégral ARR. Du point de vue de la conception parasismique, ignorer I'action de mur de
remplissage de maconnerie sous-estime considérablement la force de cisaillement a la
base, qui est considéré comme I'un des principaux parametres pendant les étapes de
conception, et peut donc conduire & une conception excessivement sécuritaire mais tres
couteuse. On constate aussi que les valeurs des forces de cisaillement des étages des
modeles ayant un étage souple sont proches aux étages supérieurs et distantes aux niveaux
des étages inférieurs notamment a la base pour les modeles S1 et S3. Cependant ces
valeurs coincident approximativement pour les modéles S5 et S7.

5.3.3.3. Moment de renversement d’étages
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Figure 5.13 : Moment de renversement a 1’étage le long de la hauteur du batiment pour les
modéles étudiés

Comme on peut le voir dans la figure 5.13, le modele SRR qui ignore I'action de mur de
remplissage de magonnerie sous-estime considérablement d’environ 200% les moments de
renversement par rapport aux autres modeles qui prennent I’action du remplissage en
considération. Les moments de renversement induits pour le modéle de batiment en
portique avec des murs entiérement remplis en maconnerie ARR et ceux ayant des étages
souples a différents endroits montrent des changements insignifiants dans les valeurs
obtenues aux étages supérieurs. Cependant, le changement des moments est notable aux
étages inférieurs en particuliers a la base pour les modeéles S1 et S3 et approximativement
identiques pour les modeles S5, S7 et ARR.
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5.3.3.4. Déplacements
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Figure 5.14 : Déplacements des étages le long de la hauteur du batiment pour les modeles
étudiés

On peut observer a partir de la figure 5.14, que les déplacements obtenus a chaque niveau
d'étage sont significativement supérieures d’environ 350 % en moyenne pour le modeéle
sans remplissage rigide SRR par rapport aux autres modeéles avec remplissage en
maconnerie rigide, notamment au niveau des étages supérieurs du batiment. Cela est peut
étre dd a l'augmentation de la rigidité du batiment avec la considération de I'action du mur
de remplissage en maconnerie. On constate aussi que les déplacements pour le modele S1
sont nettement supérieurs le long de tous les étages par rapport a ceux des autres modeéles
avec remplissage S3., S5, S7 et ARR. La comparaison de la courbe tracée pour le modele
avec remplissage rigide ARR avec les courbes tracées pour les modeles a étages souples a
différents niveaux (S1,S3,S5 et S7) montre que ces dernieres coincident avec la courbe du
modele ARR et commencent a diverger en hauteur avec une augmentation légérement
significative des déplacements de ces étages. Cette augmentation soudaine des
déplacements est due a l'absence d'action du remplissage en maconnerie aux niveaux de
I’étage souple. La tendance a 'augmentation des déplacements aprés avoir franchi 1'étage
souple s'est révélée semblable pour tous les endroits considérés comme des étages souples.
Il est intéressant de noter que I'étage souple n'affecte pas les valeurs de déplacement
obtenues des étages situées en dessous. Cependant, on a trouvé une tendance a
l'augmentation des valeurs de déplacement des étages situes au-dessus.
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5.3.3.5. Déplacements inter-étages
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Figure 5.15 : Déplacements inter-étages le long de la hauteur du batiment pour les modéles
étudiés

On peut observer a partir de la figure 5.15, que les déplacements inter-étages obtenus a
chaque niveau d'étage pour le modele sans remplissage rigide SRR, sont considérablement
élevés, par rapport aux autres modeles avec remplissage intégral ou partiel en magonnerie
rigide. Cela est probablement di a l'augmentation de la rigidité du batiment avec la
considération de I'action du mur de remplissage en macgonnerie. On peut observer aussi,
que les déplacements inter-étages obtenus pour le modéle sans remplissage rigide SRR
sont importants et dépassent a certains niveaux, notamment au 1° étage du batiment, la
limite permise suggérée par le RPA a savoir 1% de la hauteur d’étage. Ce dernier constat
est valable pour le modéle S1 au niveau du rez de chaussée. On remarque aussi d’apres la
figure, que les valeurs de déplacements inter-étages pour tous les modeéles de batiment a
étage souple affichent presque des valeurs semblables a ceux obtenus pour le modéle ARR
qui considere 1’action du remplissage intégral en magonnerie, sauf a I'emplacement d'étage
souple ou une augmentation significative du déplacement inter-étages peut étre observée.
En considérant l'action de la paroi de remplissage en maconnerie dans la modélisation des
batiments, elle diminue les valeurs des déplacements inter-étages induits. Cependant,
I'existence d'un étage souple a n'importe quel niveau augmente la valeur de déplacement
inter-étages a cet étage et peut dépasser les limites permises suggérees par les codes de
conception.
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5.3.3.6. Effet P-A

ETtage

Figure 5.16 : Effet P-A a I’étage le long de la hauteur du batiment pour les modéles
étudiés

On peut observer a partir de la figure 5.16, que les effets p-A obtenus a chaque niveau
d'étage pour le modele sans remplissage rigide SRR, sont considérablement élevés, par
rapport aux autres modeles avec remplissage en macgonnerie rigide, particulierement pour
le modéle avec remplissage intégral ARR. Cela est probablement d( a I'augmentation de la
rigidité du batiment avec la considération de I'action du mur de remplissage en magonnerie.
On remarque aussi, que 1’effet p-A obtenus au 1°" étage pour le modéle sans remplissage
rigide SRR est important et dépasse la limite permise suggérée par le RPA a savoir
©=0,1. On constate également d’apres la figure, que les valeurs des effets P-A pour tous
les modéles de batiment a étage souple affichent presque des valeurs semblables a ceux
obtenus pour le modeéle ARR qui considere 1’action du remplissage intégral en magonnerie,
sauf a I'emplacement d'étage souple ou une augmentation significative de I’effet P-A des
étages peut étre observée. En considérant I'action de la paroi de remplissage en magonnerie
dans la modélisation des batiments, elle diminue les valeurs des effets p-A induits.
Cependant, l'existence d'un étage souple a n'importe quel niveau augmente la valeur des
effets P-A a cet étage et peut dépasser les limites permises suggérées par le RPA actuel.

5.3.3.7. Point de performance
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Figure 5.17 : Effort tranchant a la base au point de performance des modeles étudiés

EEFFORT TRANCHANT A LA BASE (KN)

On peut observer a partir de I’histogramme de la figure 5.17, que 1’effort tranchant associé
au point de performance issu des deux approches ATC 40 et FEMA 356 obtenu pour le
modele sans remplissage rigide SRR, est considérablement inferieur, par rapport aux autres
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modeles avec remplissage intégral ou partiel en magonnerie rigide, Cela est probablement
dd a l'augmentation de la rigidité du batiment avec la considération de I'action du mur de
remplissage en magonnerie. L’effort tranchant associ¢ au point de performance pour le
modele de batiment en portique avec des murs entierement remplis en maconnerie ARR et
ceux ayant des étages souples au 5eme et 7eme étage S5 et S7 montre des changements
insignifiants. Cependant, le changement du point de performance est notable pour les
modeles S1 et S3. L’effort tranchant associé au point de performance pour les modeles
ayant un étage souple augmente au fur et a mesure que I’emplacement en hauteur de
I’étage souple s’¢loigne de la base. Les deux approches ATC 40 et FEMA 356 fournissent
pratiqguement des résultats identiques.

5.3.3.8. Rigidité
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Figure 5.18 : Raideur des modeles étudiés

On peut observer a partir de la figure 5.18, que la rigidité associée respectivement a 1’état
¢lastique, au point de performance et a 1’¢tat ultime obtenue pour le modéle sans
remplissage SRR, est considérablement faible par rapport aux autres modéles avec
remplissage intégral ou partiel en magonnerie rigide. Cela est probablement di a
l'augmentation de la rigidité du batiment avec la considération de l'action du mur de
remplissage en maconnerie. . La rigidité associée au point de performance et celle associée
au point ultime pour les modéles ayant un étage souple augmentent au fur et a mesure que
I’emplacement en hauteur de 1’étage souple s’¢loigne de la base. La méme remarque peut
étre faite sur la rigidité élastique sauf pour le modéle S1 ou on constate une légere
augmentation de cette rigidité par rapport a celle du modéle S3. On remarque aussi, que la
rigidité au point de performance pour chaque modeéle est inférieure a la rigidité élastique
mais supérieure ou égale a la rigidité ultime. La rigidité associée au point de performance
et celle associée au point ultime pour le modéle de batiment en portique avec des murs
entierement remplis en magonnerie ARR et ceux ayant des étages souples au 5eme et 7eme
étage S5 et S7 montre des changements faibles. Cependant, une différence des valeurs de
ces deux types de rigidité est notable pour les modéles S1 et S3.
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5.3.3.9. Ductilite
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Figure 5.19: Ductilité des modeles étudiés

On peut observer a partir de la figure 5.19, que la ductilité ultime obtenue pour le modele
sans remplissage rigide SRR, est considérablement élevée, par rapport aux autres modeles
avec remplissage intégral ou partiel en maconnerie rigide. La méme remarque peut étre
faite sur la ductilité au point de performance sauf pour le modele S1 ou on constate une
ductile identique a celle du modele SRR. Cela est probablement di a lI'augmentation de la
rigidité du batiment avec la considération de I'action du mur de remplissage en magonnerie.
La ductilité associée au point de performance et celle associée au point ultime pour les
modeles ayant un étage souple diminuent au fur et a mesure que I’emplacement en hauteur
de I’étage souple s’¢loigne de la base. On remarque aussi, que la ductilité¢ au point de
performance pour chaque modéle est supérieure a la ductilité élastique valant 1’unité mais
inférieure ou égale a la ductilité ultime. La ductilité associée au point de performance et
celle associée au point ultime pour le modéle de batiment en portique avec des murs
entierement remplis en magonnerie ARR et ceux ayant des étages souples au 5eme et 7eme
étage S5 et S7 montre des changements insignifiants. Cependant, une différence des deux
types de ductilité est notable pour les modeles S1 et S3.

5.3.3.10. Formation de rotules plastiques et mécanisme de ruine

La propagation et la formation de rotules plastiques (RP) dans les différents éléments de la
structure comme les poteaux, poutres et murs de remplissage des différents modeles traités
dans cette étude, sont développées au point de performance qui correspond a I’événement
sismique et au point ultime correspondant a la résistance maximale supportée.
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5.3.3.10.1. Au point de performance

SRR S1 S3 S5 S7

ARR

Figure 5.20: Mécanisme de ruine des rotules plastiques des modeles étudiés au point de
performance

On remarque d’apres la figure 5.20 que les modéles S3, S5, S7et ARR abaissent le niveau
de risque, de 10-LS a B-10O, des rotules plastiques localisées en pieds des poteaux du RDC
et celles localisées dans I’une des extrémités des poutres du 2éme étage du modele sans
remplissage SRR. lls réduisent aussi le nombre des rotules plastiques de type B-10.
Cependant le modele S1 reduit le niveau de risque des rotules plastiques de type 10-LS

localisées uniquement dans les poutres et ils abaissent le nombre des rotules plastiques de
type B-10.
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Figure 5.21 : Histogramme des fréquences de formation des rotules plastiques des modeles
étudiés au point de performance.

On peut observer a partir de la figure 5.21, que la prise en compte des murs de remplissage
en maconnerie, modifie considérablement le mécanisme de formation de rotules plastiques
au point de performance pour le batiment en portiques en béton armé sans remplissage
rigide SRR correspondant. En effet, le nombre de rotules plastiques formées dans les
limites B-10 par les modéles avec remplissage S1, S3, S5, S7 et ARR est réduit
respectivement a presque 70 % ,40% ,78% ,77% et 68% par rapport au modele sans
remplissage rigide SRR. On constate aussi que le nombre de rotules plastiques formées
dans les limites 10-LS par les modeéles avec remplissage S3, S5, S7 et ARR est également
réduit a presque 100 % par rapport au modele sans remplissage rigide SRR, tandis que ce
nombre est réduit a 60% par le modéle S1. La réduction du nombre et des limites de
rotules plastiques se produit au détriment des murs de remplissage en magonnerie qui sont
complétement ruinés respectivement.de 9.52%,19%,26%,23% et 24% pour les modéles S1,
S3, S5, S7 et ARR par rapport a I’ensemble des murs de remplissages.

5.3.3.10.2. Au point ultime

55 57 ARE

Figure 5.22 : Mécanisme de ruine des rotules plastiques des modéles étudiés au point ultime
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On remarque d’apres la figure 5.22 que les modéles S3, S5, S7et ARR abaissent le niveau
de risque, de 10-LS a B-10O, des rotules plastiques localisées en pieds des poteaux du RDC
et celles localisées dans les extrémités des poutres des étages du modele sans remplissage
SRR. lls réduisent aussi considérablement le nombre des rotules plastiques de type B-IO.
Cependant le modéle S1 réduit le niveau de risque des rotules plastiques de type 10-LS
localisées uniquement dans les poutres et ils abaissent le nombre des rotules plastiques de
type B-10.
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Figure 5.23 : Histogramme des fréquences de formation des rotules plastiques des modeles
étudiés au point ultime

On peut observer a partir de la figure 5.23, que la prise en compte des murs de remplissage
en maconnerie, modifie considérablement le mécanisme de formation de rotules plastiques
au point ultime pour le batiment en portiques en béton armé sans remplissage rigide SRR
correspondant. En effet, le nombre de rotules plastiques formées dans les limites B-10
par les modéles avec remplissage S1, S5, S7 et ARR est réduit respectivement a presque
22 % ,37% ,61% et 36% par rapport au modele sans remplissage rigide SRR. Par contre,
le modéle S3 augmente les rotules plastiques de type B-IO d’environ 25%. On constate
aussi que le nombre de rotules plastiques formées dans les limites 10-LS par les modeles
avec remplissage S3, S5, S7 et ARR est également reduit a presque 100 % par rapport au
modele sans remplissage rigide SRR, tandis que ce nombre est réduit a 77 % par le modéle
S1. La réduction du nombre et des limites de rotules plastiques se produit au détriment des
murs de remplissage en macgonnerie qui sont completement ruinés respectivement.de
19%,19%,24%,21% et 25% pour les modeles S1, S3, S5, S7 et ARR par rapport a
I’ensemble des murs de remplissages.

5.3.4. CONCLUSIONS

Dans ce travail, une étude comparative est effectuée sur I’impact des murs de remplissage
en maconnerie sur le comportement sismique non linéaire d’un batiment en portiques en
béton armé RDC+6 étages dimensionné selon le réglement parasismique algérien actuel
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(RPA99/version 2003), en modélisant la présence des murs de remplissage en magonnerie
par une bielle diagonale équivalente unique. A cet effet, des analyses pushover ont été
réalisées dans le sens longitudinal sur différents modéles de batiments tridimensionnels
Rdc+6 étages tels que (1) cadre nu, (2) cadre avec des panneaux de remplissage sur toute
la hauteur et (3) modeles de portiques avec panneaux de remplissage avec un étage souple
situé a différents niveaux de la structure. Les résultats des analyses obtenus dans ce
travail indiquent clairement que les réponses sismiques non linéaires des modeles de
construction avec murs de remplissage en macgonnerie sur toute la hauteur ou ayant un
étage souple (ARR, S1, S3, S5 et S7), sont nettement plus performantes et plus
représentatives de I’interaction portique-remplissage que celles du modéle sans
remplissage, SRR, modélisé sans bielles de compression. Les résultats montrent également
que la performance sismique des structures ayant un étage souple se détériore lorsque
I'emplacement en hauteur de I'étage souple s'approche de la base tout en restant supérieure
a celle du modele sans remplissage. En effet, le remplissage augmente considérablement,
d’une part, la résistance a 1’effort tranchant a 1’étage, le point de performance, la résistance
au moment de renversement des étages, la rigidité initiale et ultime, et réduisent fortement,
d’autre part, le niveau de risque des rotules plastiques formées, les déplacements latéraux
des étages et les déplacements inter-étages ce qui a pour conséquence également la
réduction des effets P-delta. On constate aussi que la performance sismique des structures
ayant un étage souple au rez-de chaussée S1,notamment en matiére de formation de rotules
plastiques a risque élevée au niveaux des pieds des colonnes, est la plus défavorable vis-a-
vis des autres modeéles contenant une transparence, ce qui constitue un danger potentiel
considérable en cas d’intensification de 1’agression sismique. En conclusion, On peut
affirmer que les murs de remplissage en maconnerie modélisés en tant que bielles de
compression équivalentes doivent étre incorporés dans le nouveau réglement parasismique
algérien (RPA) en cour de finalisation, pour mieux appréhender le comportement sismique
de I’interaction portique-remplissage qui peut étre considérée dans une certaine mesure
comme un moyen de contreventement efficace et rentable.

5.4. Influence de la hauteur sur I’évaluation du facteur de comportement global (R)
des structures en portiques en béton armé avec remplissage en magonnerie rigide en
considérant diverses formes de distribution verticale des charges sismiques

5.4.1. Objectif de I’étude

La présente étude a pour objectif principal 1’évaluation bidirectionnelle du facteur de
comportement (R) des structures en portiqgue en béton arme avec remplissage en
maconnerie rigide (uniqguement sur toute la hauteur des murs extérieurs) sur la base de
critetres de ruine préalablement définis en utilisant 1’analyse statique non linéaire en
poussée progressive (analyse pushover) en considérant plusieurs formes de distribution
verticale des charges horizontales. Ensuite, on procéde a une comparaison entre les valeurs
de R évaluées dans cette étude et celles préconisée par le code RPA 99 / version 2003(a
savoir 3.5 pour un remplissage intégral). Autrement dit, 1’objectif du travail est I’étude de
la validité du dimensionnement parasismique d’une structure en portique en béton arme
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avec remplissage rigide effectué¢ suivant le code RPA 99 / version 2003 a partir d’un
spectre de réponse ¢élastique et d’un coefficient de comportement associe a ladite structure.

5.4.2. Structures étudiées

Pour atteindre cet objectif, on considere des modeles de structures dont les caractéristiques
sont comme suit :

5.4.2.1. Géométrie et configuration structurale

Sept structures tridimensionnelles de méme nombre de travées dans le plan (figure 5.24),
mais de nombre d’étages différent (figure 5.25 (a) et 5.25 (b)) sont considérés dans cette
étude : structures de 2 a 8 niveaux. Partant de la structure la plus élancée (R+7), les
structures (R+6 a R+1) sont déduites successivement, en Otant de maniere dégressive le
dernier étage. Le ferraillage de ces structures est obtenu par le méme procédé. Ces 7
structures sont supposees étre encastrées a leurs bases.

T\

500 500 o0
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Figure 5.24 : Vue en plan des batiments étudiés
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Figure 5.25: Vue en élévation des batiments étudiés,
5.4.2.2. Données de calcul des structures étudiées

On considére une structure en portique en béton armé en rez-de-chaussée plus 7 étages
(R+7), remplie en maconnerie constituée de briques creuses de terre cuite sur toute sa
hauteur (figure5.26).

a-Sens XZ b-Sens YZ

Figure 5.26 : Structure R+7 avec remplissage en magonnerie sur toute la hauteur
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Les caractéristiques principales du matériau de remplissage, brique creuse de terre cuite,
sont données dans le tableau 5.4.

Unités | Brique en terre cuite

Masse volumique Kg/m3 1000 & 1600

Module d*élasticité Mpa 3550
Résistance Mpa 10

caractéristique a la
compression

Tableau 5.4 : Caractéristiques principales du matériau brique creuse de terre cuite
considéré [71]

Les sept structures étudiées (R+1 a R+7) sont a usage de bureaux, a plancher en corps
creux de type (16+4), et présentant une méme vue en plan. Les charges permanentes (G)
du plancher terrasse sont évaluées a 6,2kN/m2 et celles du plancher courant a 5,6 KN/m2.
Les charges d’exploitation (Q) du plancher terrasse sont de 1 kN/m2 et celles du plancher
courant de 1,5 kKN/m2.

Les 7 batiments suscités étudiés, sont supposés étre localisés en zone de forte sismicité
(zone III selon le RPA99/version 2003), et sont de groupe d’usage 2. Le site d’implantation
est supposé de type S3 (sol meuble). Le facteur de comportement R de dimensionnement
pour les structures étudiées ici est pris égal a 3,5 et Le coefficient d'amortissement & = 7%
(Remplissage dense), conformément au RPA99/version 2003. On considere un facteur de
qualité Q=1.

Le dimensionnement des poutres et des poteaux (section de béton et celle d’acier) est
effectué en considérant la structure dans sa configuration nue : les murs de magonnerie ne
sont pris en compte que comme charge verticale agissant sur le portique, leur apport dans
la raideur et la résistance du portique étant négligé. L’épaisseur du remplissage du mur
extérieur est prise égale a 30 cm.

Le dimensionnement des structures est effectué selon le code de calcul de béton armé aux
états limites BAEL91 [266] et le réglement parasismique algérien RPA99 / version 2003
[168]. Les caractéristiques mécaniques des matériaux acier et béton utilisées sont :

Pour le béton, la contrainte caractéristique a la compression a 28 jours est égale a 25 MPa ;
pour I’acier, les armatures longitudinales et transversales utilisées sont de nuance FeE400,
c’est-a-dire de contrainte limite élastique égale a 400 MPa.

177



Chapitre V Simulations numériques

Notons que pour les cing batiments (R+3 a R+7), bien que le RPA99/version 2003 limite
en pratique La hauteur des batiments en portiques avec ou sans murs de remplissage en
magonnerie a 3 niveaux en zone de forte sismicité, pour les raisons de cette recherche ou
I’on examine I’influence de 1’élancement de la structure sur la valeur de son facteur de
comportement, on a fait abstraction de cette limitation de hauteur des batiments pour ces
structures. 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 arme aux
états limites BAEL91 et le reglement parasismique algérien RPA99/version 2003.

5.4.2.3. Coffrage et ferraillage des poutres et poteaux des structures étudiées

Les dimensions des sections des poutres et des poteaux ainsi que leurs sections d’acier
longitudinales (figure 5.27 et 5.28) sont présentées au tableau 5.5. Précisons que les
sections d’acier présentées dans ce tableau sont celles aux extrémités des poutres et des
poteaux, zones les plus sollicitées sous séisme qui sont par conséquent le siege de
formation de rotules plastiques.
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Figure 5.27 : sections des poteaux et poutres de la structure de base étudiee
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Figure 5.28: ferraillage aux extrémités poutres et des poteaux de la structure nue

Poutres Poteaux
. section acier .
Section Section
Niveau béton bxh béton axa |section acier
(cmxcm) Nappe Nappe (cmxcm)

supérieure | inférieure
3416+3¢14 4412

8 30x40 10.64 crm2 4.596m?2 40x40 816
3$16+3¢14 4412

7 30x40 10.64 cm2 4.52¢m?2 45x45 100416
3$20+3$12 4614

6 30x40 12 81cm2 6.166m2 50x50 8¢20
3$20+3$12 414

5 30x40 12 81em2 6.16em?2 50x50 8¢20
3$20+3$12 4614

4 30x40 12 81cm? 6.16cm?2 55x55 10420
3$20+3¢p14 | 3$14+3h12

3 30x40 14.04cm?2 8 01cm? 55x55 10420
3$20+3¢p14 | 3$14+3h12

2 30x40 14.04em2 8 01em?2 60x60 12420
3$20+3¢p14 | 3$14+3h12

1 30x40 14.04cm2 8.01em?2 60x60 12420

Tableau 5.5 : Ferraillage aux extrémités des poutres et des poteaux des structures étudiées.
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L’étude est menée en effectuant pour chaque structure, a I’aide du logiciel SAP2000/v19,
une analyse pushover bidirectionnelle. On obtient alors, pour chaque structure et pour une
direction donnée, une courbe de capacité (appelée aussi courbe pushover), a partir de
laquelle on extrait les paramétres permettant 1’évaluation du facteur de comportement de la
structure dans les deux sens du plan comme on le verra ci-apres.

5.4.3. Parametres du facteur de comportement, R

Le facteur de comportement R est donné par I’équation (4.13).

5.4.3.1. Facteur de ductilité, Rp

Dans cette etude, les formulations de Newmark et Hall [16], de Krawinkler et Nassar [17],
de Fajfar [18] et de Priestley [19] sont utilisées pour le calcul du facteur de réduction Rpu
(voir section 4.3.2.

5.4.3.2. Facteur de sur-résistance, Q
Cette sur-résistance est définie dans la section 4.3.1
5.4.4. Distribution verticale des charges sismiques horizontales

Les formes de distribution verticale des charges sismiques horizontales adoptées dans cette
investigation sont celles définies dans la section 2.4.2.1.1

5.4.5. Définition du déplacement cible de la structure

Le point de contrdle 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.

5.4.6. Critéres de ruine

L’¢évaluation du facteur de comportement R est faite ici sur la base des criteres de ruine
locale et globale définis respectivement dans les sections 4.5.1 et 4.5.2

5.4.7. Caractéristiques et lois de comportement des bielles

Les caractéristiques géométriques et mécaniques ainsi que les lois de comportements les
plus défavorables des bielles équivalentes, adoptés pour chaque structure (tableau 5.6) sont
causés par le panneau de remplissage (3mx5m) positionné aux 2éme niveaux dans le sens
longitudinal inséré entre les 2 poteaux de dimension 60x60.

Limites &lastiques | Miveawx de performances | Limite ultime

Larguer de masse Module
labielle a |volumique |d'élastisite | fm(Mpa) | Fe (KN) | De(mi | 10 (m} | LS (m | CP{mi C{m
(mi plHgimB) | Em(Mpa)
066 1,500.00 3.550.00 5.45 21044 | 0.00535 | 0.00595 | 0.00800( 0.00340 000850

Tableau 5.6 : Caractéristiques géométriques, mécaniques et lois de comportement de la
bielle de compression généralisée
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Notons que pour affiner la lecture, le suivi et la compréhension du comportement
plastique de la bielle, nous avons pris la liberté de définir les niveaux de performances 10
et CP (situés de part et d'autre du niveau LS), bien qu'ils ne soient pas disponibles dans la
table 7-7 du Fema 273. La figure 5.29 ci-dessous illustre la macro-modélisation en 3D de
la structure de base avec remplissage en maconnerie rigide.

Figure 5.29 : Modélisation en 3dimensions de la structure de base —-R+7

5.4.8. Résultats des analyses

Dans ce qui suit, on présente et on discute les résultats des analyses pushover effectuées
sur les sept structures étudiées dans les deux directions X et Y, structures de 2 a 8 niveaux,
présentées et dimensionnées précédemment.

On procede, ensuite, a 1’évaluation de Ry et du facteur de sur-résistance Q. Les parameétres
incluant la ductilité globale et les deux facteurs de réduction, susmentionnés sont extraits
des courbes de capacité obtenues a partir des analyses puhover.

On précise que les analyses pushover sont effectuées suivant les 2 sens X et Y en utilisant
les différentes formes de distribution verticale des charges sismiques latérales sus
indiquées.
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5.4.8.1. Courbes de capacité des structures étudiées

Simulations numériques

La figure 5.30 montre les courbes de capacité idealisées des 7 structures dans les deux sens
X et Y en fonction de la forme de distribution verticale des charges latérales. Les indices
de stabilité maximum 0p-a, max d€ CeS Structures associés a la valeur limite du déplacement
inter-étages A = 2.5% de la hauteur d’étage ainsi que les valeurs maximales du
déplacement inter-étages de chaque structure, considérés ici comme deux des criteres de
ruine a retenir en situation de ruine globale, sont résumés dans le tableau 5.7 ci-dessous.

Courbe Pushover - Sens X- 1ler Mode Courbe Pushover - Sens Y- 1er Mode
__10000 __ 8000
é 4000 R+7 g 7000 R+7
% R+6 E 6000 R+6
; 6000 R+5 E 5000 R+5
- R+4 ‘@ 4000 R+4
S 4000 £
e R+3 & 3000 R+3
S S
& 2000 R+2 g 2000 Re2
< Rei| | g 1000 =
§ (o] T T ' g 0 - T T T T |
w 0.000 0.050 0.100 0.150 w 0.00 0.02 0.04 0.06 0.08 0.10
Déplacement en téte (m) Déplacement en téte (m)
Courbe Pushover - Sens X- Uniforme Courbe Pushover - Sens Y- Uniforme
__10000 __ 8000 R+7
2 R+7
< 8000 € 7000 R+6
% R+6 8 6000 R+5
= 6000 R+5 = 5000 Rea
= R+4 ® 4000 R+3
=
5 4000 Re3 5 3000
g 2 2000 R+2
£ 2000 R+2 o
s -] R+1
by £ 1000
S R+1 £
£ o T T . = 0 T T )
0.000 0.050 0.100 0.150 w 0.00 0.02 0.04 0.06 0.08 0.10
Déplacement en téte (m) Déplacement en téte (m)
Courbe Pushover - Sens X- Triangulaire N2 Courbe Pushover - Sens Y- Triangulaire N2
__10000 __ 8000 - R+7
2 R+7 2
Z 2000 £ 7000 - Res
2 R+6 % 6000
= R+5 = R+S
® 6000 & 5000 -
"E R+4 '_E 4000 - Red
-FI: 4000 R+3 % 3000 - R+3
& 2000 R+2 § 2000 - R+2
= s
I R+1 £ 1000 - R+1
£ 0 2
& ! ! " ' b [¢] T T T T )
0.000 0.050 0.100 0.150 0.00 0.02 0.04 0.06 0.08 0.10
Déplacement en téte (m) Déplacement en téte (m)
Courbe Pushover - Sens X- Triangulaire Adaptive ELF Courbe Pushover - Sens Y- Triangulaire Adaptive ELF
_.10000 _. 8000 -
Z R+7 2
=3 2000 £ 7000 R+7
p R+6 % 6000 R+6
E-1
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Figure 5.30: Courbes de capacité idéalisées des structures étudiées sens X et Y
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EFFET P-A ET STABILITE Déplacement inter-étage
STRUCTURALE-Bp-A,max Amax (m)
Structure Sens X Sens Y Sens X Sens Y
R+7 0.070 0.090 0.044 0.008
R+6 0.060 0.070 0.030 0.020
R+5 0.050 0.070 0.029 0.015
ler Mode R+4 0.040 0.060 0.024 0.010
R+3 0.030 0.040 0.046 0.014
R+2 0.030 0.030 0.082 0.036
R+1 0.020 0.020 0.044 0.031
R+7 0.065 0.080 0.039 0.018
R+6 0.060 0.068 0.030 0.022
R+5 0.050 0.076 0.028 0.009
Uniforme R+4 0.041 0.058 0.023 0.010
R+3 0.031 0.040 0.027 0.016
R+2 0.025 0.029 0.012 0.036
R+1 0.015 0.019 0.032 0.031
R+7 0.070 0.087 0.048 0.019
R+6 0.060 0.070 0.030 0.020
R+5 0.050 0.080 0.012 0.009
Triangulaire N2 R+4 0.040 0.060 0.023 0.010
R+3 0.030 0.040 0.027 0.016
R+2 0.020 0.030 0.012 0.019
R+1 0.02 0.02 0.032 0.031
R+7 0.070 0.080 0.044 0.018
R+6 0.060 0.070 0.030 0.021
Triangulaire R+5 0.050 0.100 0.012 0.008
Adaptive ELF R+4 0.040 0.060 0.023 0.010
R+3 0.030 0.040 0.027 0.016
R+2 0.020 0.030 0.012 0.019
R+1 0.015 0.019 0.032 0.031
R+7 0.076 0.086 0.059 0.019
R+6 0.060 0.073 0.028 0.021
R+5 0.050 0.080 0.028 0.010
SRSS R+4 0.040 0.060 0.027 0.012
R+3 0.032 0.040 0.046 0.017
R+2 0.020 0.030 0.012 0.038
R+1 0.016 0.019 0.044 0.031

Tableau 5.7 : Indices de stabilité maximum des structures étudiées associés a la valeur
limite du déplacement inter-étages

On remarque que la valeur de I’indice de stabilit¢ maximum Op-a, max €st d’autant plus
grande que I’élancement du portique est important. On remarque aussi que ces valeurs ne
dépassent pas la valeur limite spécifiée pour ce parameétre, qui est de 0.2.La méme
observation est constatée pour le déplacement inter-étage avec une valeur limite valant
0.10m pour le RDC et 0.08m pour les autres étages. Ceci indique que le critére de ruine par
instabilité sous I’effet P-A (effets du 2e ordre) et celui par dépassement du déplacement
inter-étage ne contrdlent pas la ruine des sept portiques et ceci dans les deux sens du plan.
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Pour mieux apprécier le type de ruine affectant ces 7 portiques, on donne au paragraphe ci-
apres le mécanisme de ruine et la distribution des rotules plastiques associés a la ruine de
chaque portique.

5.4.8.2. Mécanismes de ruine et distribution des rotules plastiques a la ruine

Il convient de noter qu’on prend dans cette rubrique qu'une seule forme de distribution
verticale des charges sismiques (déformée du 1° mode) dans la direction X a titre
illustratif, les autres formes seront annexees ultérieurement.

La figure 5.31 montre les mécanismes de ruine des 7 portiques ainsi que les rotules
plastiques qui se forment a la ruine. Les modes de ruine observés pour les sept portiques
étudiés ne sont pas identiques et ne se produisent pas nécessairement par 1’atteinte d’un
seul et unique critére de ruine.

Peod-To~a

e D Gans ¥

®e3-Te~a =

teg-le~s »

R+*2-Ses= X

R*1.-Semx X

Figure 5.31: Mécanismes de ruine et distribution des rotules plastiques a la ruine des 7
portiques étudiés sens x
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5.4.8.3. Analyse comparative des résultats obtenus des structures étudiées

Dans ce paragraphe, on effectue une comparaison des résultats des différents parametres
obtenus par les analyses pushover effectuées dans les 2 directions du plan pour les sept
structures étudiées.

Outre les parametres de ductilité globale et de sur-résistance, le facteur de comportement R
constitue le paramétre essentiel de comparaison. On précise que ces différentes
comparaisons s’effectueront en considérant les portiques dans leurs états limites ultimes
correspondant & leurs états de ruine respectifs.

5.4.8.3.1. Ductilité globale p des structures étudiées

La ductilité globale en fonction de la hauteur des 7 portiques étudiés dans les 2 directions
du plan, en considérant plusieurs formes de distribution verticale des charges horizontales
est présentée a la figure 5.32. La ductilité globale p est exprimée comme le rapport entre le
déplacement maximum en téte du portique et son déplacement élastique limite dy
correspondant a la fin de la phase élastique de la courbe pushover idéalisee.

Mode
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—*—— SRSS
= e )
E 5 . --=-%--- Triang
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=]
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2 5
= ——%—— SRSS
3 )
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Figure 5.32: Ductilité globale des 7 structures étudiées en fonction de la hauteur selon
différentes formes de distribution verticale des charges latérales
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La figure 5.32 montre que quelle que soit la forme de distribution verticale des charges
latérales, la ductilit¢ globale p augmente substantiellement en passant du portique a 2
niveaux au portique a 8 niveaux et ceci dans les 2 sens du plan. Donc la ductilité globale
du portique augmente avec I’augmentation du nombre de niveaux (Tableau 5.8). On
remarque aussi que les valeurs de la ductilité globale p selon le sens longitudinal, issues
des différentes formes de distribution verticale des charges latérales, sont trés peux
dispersées, contrairement a I'axe transversal Y, ou on observe une certaine divergence dans
ces valeurs notamment a partir du 7éme niveau. Notons également que moyennement, la
ductilité dans la direction transversale Y est relativement proche que celle dans le sens X.

Ductilité p

R+1 R+2 R+3 R+4 R+5 R+6 R+7

Hauteur de la structure 7 10 13 16 19 22 25
Modes 1.20 1.35 1.50 1.82 2.04 2.15 2.24
1ER Mode 1.20 1.28 1.57 1.83 2.13 2.24 2.26
Repartie 1.18 1.25 1.50 1.83 2.10 2.22 2.26
Triangulaire N2 1.27 1.30 1.54 1.88 2.13 2.23 2.27
Triangulaire 1.27 1.30 1.54 1.88 2.13 2.25 231
SRSS 1.25 1.30 1.57 1.74 2.10 2.19 2.29
Moyenne 1.23 1.30 1.54 1.83 2.10 2.21 2.27

a)-Ductilité calculée selon X.

Ductilité p

R+1 R+2 R+3 R+4 R+5 R+6 R+7

Hauteur de la structure 7 10 13 16 19 22 25
Modes 1.46 1.56 1.75 1.78 1.83 1.89 2.06
1ER Mode 1.39 1.59 1.61 1.73 1.79 2.12 2.27
Uniforme-Repartie 1.48 1.54 1.57 1.69 1.74 1.80 2.06
Triangulaire N2 1.39 1.45 1.54 1.73 1.78 2.19 2.25
Triangulaire -adaptive 1.39 1.48 1.54 1.73 1.93 2.24 2.26
SRSS 1.39 1.59 1.65 1.73 1.80 2.24 2.26
Moyenne 1.42 1.53 1.61 1.73 1.81 2.08 2.19

b)-Ductilite calculée selon Y
Tableau 5.8 : Ductilité des structures étudiées
5.4.8.3.2. Facteurs de sur-résistance, , des structures étudiées

Les facteurs de sur-résistance des 7 portiques étudiés dans les 2 sens du plan sont donnés a
la figure 5.33. Cette figure montre que quelle que soit la forme de distribution verticale des
charges latérales, la sur-résistance Q diminue substantiellement en passant du portique a 2
niveaux au portique a 8 niveaux et ceci dans les 2 sens du plan.
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Figure 5.33 : Facteurs de sur-résistance des structures étudiées
5.4.8.3.3. Facteur de comportement, R, des structures étudiées

Selon la forme de distribution verticale des forces sismiques horizontales, Le facteur de
comportement R des sept portiques étudiés dans chaque direction du plan est estimé en
considérant ces derniers dans leurs états limites ultimes correspondant a leurs états de ruine
respectifs.

Le tableau 5.9 donne a titre indicatif, en considérant la forme de distribution verticale des
charges latérales qui correspond a la déformée du 1°" mode dans le sens x, les valeurs du
facteur R des 7 structures, en tenant compte du facteur de ductilité, Ry, calculé selon les
quatre formulations, ainsi que du facteur de sur-résistance, Q.
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Valeur du facteur de ductilité Ru

Valeur du facteurde sur-

résistance Q

Valeur Valeurde R
de (m)|du (m) T(s) | TC(s) Dot Fajfar | Preistley | Krawinkler vd Vu (KN) Q Facteur de comportement R=Rp. Q moyenne ot | DT erence
- Hal L v (KN) D Sl ‘iie . le code en (%)
RPA2003
Newmark et Hal 5.80
R+7 s
Fajfar 5.80
sens [0.0522| 0.118 | 2.26 | 0.63 | 0.50 2.26 2.26 2.06 223 3016 |7,742.00| 2.57 - 5.65 3.50 61.54
M Preistley 5.29
Krawinkler 5.73
R46 Newr:a'rfk etHal ?:z
sens |0.0465| 0104 | 224 | 055 | 050 | 224 | 224 | 1m 217 | 2047 [7,857.00| 2.67 LS : 5.70 350 6289
X Preistley 5.08
Krawinkler 5.80
Newmark et Hal 5.44
Ris Fajfar 628
sens | 0.039 [ 0.083 | 2.13 | 0.48 | 0.50 1.80 2.08 172 2.04 2687 |8,100.00| 3.01 ,J - 5.77 3.50 64.74
Preistley 5.19
X "
Krawinkler 6.15
Newmark et Hal 5.84
R+4 -
Fajfar 5.95
sens | 0.035 [ 0.064 | 1.83 | 0.398| 0.50 1.63 1.66 144 175 2312 |8,290.00| 3.59 " 5.80 3.50 65.84
X Preistley 5.16
Krawinkler 6.26
Newmark et Hal 6.74
B Fajfar 6.48
sens [0.0338( 0.053 [ 1.57 | 0.357 | 0.50 1.46 141 127 1.51 1869 |8,622.00| 4.61 _J - 6.52 3.50 86.24
X Preistley 5.86
Krawinkler 6.99
Re2 Newn;a.rfk et Hal {7;1;
sens |0.0199(0.0255| 1.28 | 0.247 | 0.50 1.25 114 1.09 1.25 1426 (8,415.00| 5.90 a_J ar - 6.99 3.50 99.57
X Preistley 6.45
Krawinkler 7.39
Newmark et Hal 7.04
R+l -
Fajfar 7.54
sens [0.0108( 0.013 | 1.20 | 0.173| 0.50 1.00 1.07 1.05 118 958 |6,745.00( 7.04 " 7.56 3.50 116.02
. Preistley 7.37
Krawinkler 8.29

Tableau 5.9 : Valeurs des facteurs de réduction Ry, Q et du facteur de comportement R.

Pour chaque forme de distribution verticale des charges sismiques, la variation du facteur
de comportement R, en considérant ses valeurs moyennes données aux tableaux 5.10 et
5.11 en fonction du nombre de niveaux de la structure, est présentée a la figure 5.34.

Coef R
R+1 R+2 R+3 R+4 R+5 R+6 R+7
Hauteur de la structure 7 10 13 16 19 22 25
Mode 8.17 7.82 6.88 6.37 6.13 6.07 6.08
1ER Mode 7.56 6.99 6.52 5.80 5.77 5.70 5.65
Repartie 7.94 7.17 6.69 6.24 6.21 6.16 6.08
Triangulaire N2 8.37 7.04 6.42 5.92 5.71 5.68 5.63
Triangulaire 8.37 7.04 6.42 5.92 5.71 5.68 5.62
SRSS 7.67 7.07 6.53 5.75 5.67 5.62 5.59
Moyenne 8.01 7.18 6.58 6.00 5.87 5.82 5.78
Tableau 5.10 : Valeurs de R-Sens X
CoefR
R+1 R+2 R+3 R+4 R+5 R+6 R+7
Hauteur de la structure 7 10 13 16 19 22 25
Mode 8.91 7.36 6.59 4.75 4.15 3.21 2.99
1ER Mode 7.98 6.81 4.99 3.23 2.72 2.64 2.45
Uniforme-Repartie 8.51 6.99 5.87 4.47 3.90 3.13 2.97
Triangulaire N2 7.92 6.35 4.94 3.22 2.55 2.63 241
Triangulaire 7.92 6.44 494 3.22 2.67 2.59 2.30
SRSS 7.92 6.76 5.19 3.22 2.49 2.59 2.30
Moyenne 8.19 6.79 5.42 3.69 3.08 2.80 2.57

Tableau 5.11 : Valeurs de R-Sens Y
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Figure 5.34 : Influence de la hauteur sur la valeur du facteur de comportement R

On observe que quelle que soit la forme de distribution verticale des charges sismique, la
valeur du facteur de comportement R diminue avec I’augmentation du nombre de niveaux
et ceci dans les 2 sens du plan, mais avec des valeurs supérieures dans le sens X que dans
lesensY.

Ceci montre que la valeur du facteur de comportement dépend entre autres de I’élancement
de la structure et la direction de calcul, paramétres non pris en compte dans les codes
parasismiques. Il est trés utile d’effectuer une comparaison entre les valeurs de R évaluées
dans cet article et celle préconisée par le code RPA 99 / version 2003.

Ce code préconise une valeur de R égale a 3.5 dans les deux sens, valeur considérée ici
pour le dimensionnement des structures étudiées. Comme le montre le tableau 5.10, les
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valeurs de R calculés dans la direction longitudinale X sont nettement supérieures a celle
préconisée par le code avec une augmentation dépassant en moyenne le double. En
revanche, Comme le montre le tableau 5.11 pour les portiques dans la direction
transversale, les portiques dont le nombre de niveaux est supérieur a cing, leurs valeurs de
R sont nettement inférieures a la valeur du code.

5.4.9. Conclusions

L’évaluation du facteur de comportement R de structures en portique en béton arme avec
remplissage en magonnerie est présentée dans cette étude. Plusieurs criteres de ruine sont
pris en considération dans le but d’évaluer la ruine de la structure en portique. Des analyses
pushover dans les deux directions du plan sont effectuées, sous différentes formes de
distribution verticale des charges sismiques, sur 7 structures, de méme plan mais de
nombre de niveaux différents, a savoir des structures allant de 2 & 8 niveaux . Les
conclusions tirées apres analyse se résument comme suit :

-La ductilité globale du portique augmente avec I’augmentation du nombre de niveaux.
-La sur-résistance du portique diminue avec 1’augmentation du nombre de niveaux.

-La valeur du facteur de comportement, R, diminue avec 1’augmentation du nombre de
niveaux.

- La valeur du facteur de comportement, R, diminue avec 1’augmentation de la ductilité
globale.

- La valeur du facteur de comportement, R, augmente avec I’augmentation de la sur-
résistance.

-Les valeurs R, p et Q sont fonction de la direction de calcul (x et Y)

-La valeur du facteur de comportement dépend entre autres de 1’élancement de la structure
et la direction de calcul, paramétres non pris en compte dans le code parasismique algérien.

-En considérant la plus petite valeur de R dans les deux directions du plan, on constate que
les structures ayant une hauteur inférieure a 5 étages (15m approximativement) ont un
facteur de comportement global supérieur a 3,5 et ont donc une force de cisaillement a la
base inférieure a celle de dimensionnement préconisée par le RPA99/V2003. Ceci justifie
la possibilité de rehausser le plafond en termes de hauteur pour les structures en portique
en béton armé avec remplissage de 3 étages a 5 étages, ce qui constitue un gain
économique non négligeable.
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6.1. Conclusions générales

Les murs de magonnerie comme éléments de fermeture et séparation dans les structures en
portiques en béton armé sont largement utilisés dans de nombreux pays, y compris
1I’Algérie. La réponse sismique de ces derniers est un probleme qui nécessite beaucoup
d'attention, car, suite aux tremblements de terre, on a observé un comportement
imprévisible différent de celui des structures sans maconnerie. Les effets positifs de la
sauvegarde de 1’ossature résistante en dissipant I'énergie lors de la fissuration de la paroi
s'accompagnent de situations dans lesquelles des conditions défavorables pour la structure
ont été créées et ont entrainé de graves dégats. Il est donc nécessaire de conclure que la
pratique actuelle de la conception, qui considére la maconnerie de remplissage comme un
élément non structurel, sans aucun role dans le comportement global, nécessite des
révisions.

Les difficultés dans I'introduction des murs de remplissage dans les calculs des concepteurs
sont également dues au fait qu'aucune recommandation claire n'est faite concernant leurs
caractéristiques et leurs possibilités de modélisation. La présente thése vient apporter une
contribution a cet égard en mettant entre les mains du concepteur une panoplie de macro-
modele a bielle unique ou a bielle multiple issue de la littérature spécialisée, en précisant
les caractéristiques géométriques et mécaniques associées a ces modeles. La thése traite la
question et fait une différence entre I'analyse du comportement global pour lequel le
modele a une seule bielle diagonale est le plus approprié et I'analyse détaillée (plus proche
du modele réel) pour lequel des effets de la maconnerie sur les éléments du cadre sont
considérés. Dans ce dernier cas, il est conseillé de modéliser le remplissage avec plusieurs
bielles avec des points d'application sur la hauteur du poteau, respectivement sur la
longueur de la poutre.

La contribution du remplissage en magonnerie a la résistance et a la rigidité structurelle est
un aspect qui nécessite une attention particuliére. Ignorer les murs dans la phase de
conception peut conduire a une évaluation erronée de ces parametres et, implicitement, a
sur-dimensionner la structure, ce qui se traduit par des colts élevés. Dans ce contexte, la
these vient souligner la contribution de la magonnerie a la résistance et a la rigidité du
batiment, les résultats obtenus a partir des analyses non linéaires montrant une
augmentation considérable de ces parameétres. Cela crée les prémisses d'une conception
efficace et basée sur la performance.

En plus de la contribution favorable de la maconnerie de remplissage, un certain nombre
de problémes peuvent affecter sérieusement la réponse sismique des structures. L'effet d'un
poteau court ou d'une poutre courte causé par un remplissage partiel en magonnerie du
cadre, de grandes concentrations d'effort dans certaines zones, ou la répartition irréguliere
de la magonnerie dans le plan ou verticalement ne sont que quelques-uns d'entre eux.

Dans la these, nous avons étudié le cas particulier des constructions avec un étage ouvert a
différents niveaux, ou il existe une différence majeure de rigidité entre cet étage et les
étages adjacents. L'analyse a mis en évidence la vulnérabilité de ces structures, en raison

191



Chapitre VI Conclusions et contributions personnelles

du déplacement relatif beaucoup plus élevé que celui des étages adjacents et de
I'augmentation de la force de cisaillement dans les piliers de 1’étage souple. De plus, I'effet
sur la résistance globale d0 au manque de magonnerie a également été souligné.

La possibilité des structures pour dissiper I'énergie par des déformations plastiques a été
introduite dans les regles de conception en réduisant la force sismique agissant sur les
batiments. Le facteur de comportement, caractéristique du systeme structurel, est une
expression de la ductilité de la structure, et est spécifiée par la réglementation pour un
certain nombre de types de construction. La These tente de contribuer & la détermination de
ce parametre, en calculant un premier facteur qui introduit une sur-résistance structurelle,
en tant que rapport entre la résistance a la rupture et la limite élastique et un deuxieme
facteur de réduction, celui qui reflete la ductilite.

6.2. Les principales contributions de la thése
Les contributions originales de la thése peuvent étre résumeées dans les points suivants:

1. Synthése des considérations théoriques concernant les structures en portiques en béton
arme avec des panneaux de remplissage, identifiant les modes de rupture, les variantes de
modeélisation numérique, les caractéristiques de résistance et de rigidité (chapitre 1).

2. Etude de la maniére pour déterminer la rigidité des structures dans les ossatures a
remplissage en maconnerie, pour lesquelles le reglement RPA99/V.2003 n'a pas de
dispositions.

3. Comparaison entre les différentes fagons de calculer la résistance et d'établir une valeur
de la force de rupture pour le remplissage de magonnerie.

4. ldentifier I'effet positif de la maconnerie sur le comportement structural global en
calculant I'augmentation de la résistance et de la rigidité due a la présence de remplissage.

5. Analyser l'influence de 1’étage souple sur le comportement structurel; L'étude du
déplacement du niveau relatif, I'évaluation de I'action de cisaillement des piliers du sol, la
détermination des courbes de capacité et I'accent mis sur la réduction de la résistance aux
cadres completement remplis de magonnerie.

6. La contribution apportée a la connaissance de la sur-résistance des structures en béton
arme avec remplissage de macgonnerie, qui vise a enrichir la norme en proposant une
évaluation du facteur de comportement spécifique a ce type de structure.

7. Un rehaussement de 6m (2 étages) de la limite de la hauteur des structures en portique

en béton armé avec remplissage en maconnerie rigide recommandée par le RPA99/V2003
plafonnée a 3 étages.
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6.3. Orientations de recherche futures

En ce qui concerne la poursuite de la recherche, nous pouvons identifier un certain nombre
de problémes qui peuvent étre développés a l'avenir:

1. Faire un calcul de complexité accrue par la méthode des éléments finis, afin d'obtenir
une largeur de la diagonale compressée comme valeur de comparaison pour les formules
empiriques existantes.

2. Continuer la recherche sur la rigidité et la résistance des panneaux de remplissage, en
vue d'ajouts et de corrections aux normes existantes.

3. Traiter des situations ou les murs de remplissage ne sont pas uniformément répartis dans
la structure, mais leur répartition présente des irrégularités a la fois verticalement et en
plan.

4. Etude de la sur-résistance des cadres de maconnerie et d'autres variantes structurelles
spécifiées dans la norme, telles que les batiments a un niveau, ou les batiments a plusieurs
niveaux et d'ouverture unique.

5. Approchez les panneaux de remplissage avec des ouvertures. Etudier les effets négatifs
possibles causés par la présence d’ouvertures.

6. Evaluation du facteur de comportement global R de ce type de structures en
considérant : différentes propriétés géométriques et mécanique du remplissage en
maconnerie, la variation de la résistance a la compression du béton confiné ou pas, les
autres modeles a bielle multiples et en utilisant la méthode des éléments finis

6.4. Publications issues de cette thése

* Publications dans des journaux nationaux

A. Boubaya, R. Chebili, “Impact des murs de remplissage en magonnerie sur le
comportement sismique des batiments en portiques en béton”. Courrier du savoir-N°
24,Septembre 2017,pp101-114.

* Communications nationales

A. Boubaya, R. Chebili, “Etude comparative des réponses sismiques des structures en
portiques en béton armé avec mur de remplissage en magonnerie modelisés selon le
réglement parasismique algérien (RPA/version 2003) et suivant la méthode de la bielle

diagonale équivalente” 4eme workshop "caractérisation et modélisation des geomatériaux",
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