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Abstract

Irregular multistory buildings constitute a large part of modern urban infrastructure due to
architectural aesthetics and functional requirements. In contrast, their behavior during recent
major earthquakes indicated that severe structural damage was observed due to non-uniform
distributions of mass, stiffness and strength either in plan or in elevation. Notably, abrupt
changes in these quantities between adjacent stories are always associated with changes in the
structural system along the height of the building. The present study investigates the inelastic
response of RC buildings with mass and stiffness irregularities subjected to earthquake action.
Thus, the displacement-based adaptive pushover method is used. This latter is motivated by the
application of a lateral displacement pattern obtained by combining different mode shapes and
updated incrementally at each analysis step. For this purpose, a ten-story regular frame structure
is chosen and modified by incorporating vertical irregularities in various forms in order to

estimate and quantify essential parameters' responses.

The results obtained are discussed under the following headings: base shear forces, roof
displacement, inter-story drift and story-shear distribution. With respect to the vertical mass
and stiffness irregularities, it was noticed that the seismic response is more significantly
influenced by stiffness irregularities compared to mass irregularities, which were found to have
a slight impact on the seismic behavior of the building. It is also established that the simple
procedure allows the evaluation of design forces and displacements in a more rational manner,
in accordance with the current state of knowledge and modern trends in building codes. The
results conclude, however, that the irregular structure cannot meet the seismic design

requirements and must be constructed to minimize seismic effects.

Keywords: Seismic, adaptive pushover analysis, irregular structure, mass irregularity,

stiffness irregularity.



Résumé

Les batiments irréguliers a plusieurs étages constituent une grande partie de I'infrastructure
urbaine moderne en raison des considérations esthétiques et des exigences fonctionnelles en
architecture. Cependant, leur comportement lors de récents tremblements de terre majeurs a
révélé des dommages structurels graves dus a des distributions non uniformes de masse, de
rigidité et de résistance, que ce soit en plan ou en élévation. Notamment, des changements
brusques de ces quantités entre les étages adjacents sont toujours associées a des modifications
du systeme structurel le long de la hauteur du batiment. Cette these concerne donc 1’analyse de
la réponse inélastique des batiments en béton armé présentant des irrégularités de masse et de
rigidité soumis a une action sismique. Ainsi, la méthode adaptative push over basée sur les
déplacements est utilisée. Cette derniére est motivée par I'application d'un schéma de
déplacement latéral obtenu en combinant différentes formes de modes et mis a jour de maniere
incrémentielle & chaque étape d'analyse. A cette fin, une structure de cadre réguliére de dix
étages est choisie et modifiée en incorporant des irrégularités verticales sous différentes formes
afin d'estimer et de quantifier les réponses des parameétres essentiels. Les résultats obtenus sont
ainsi discutés: les forces de cisaillement a la base, les déplacement du toit, les déplacement
inter-étages et distribution des forces entre les étages. En ce qui concerne les irrégularités de
masse et de rigidité verticales, il a été remarqué que la réponse sismique est plus fortement
influencée par les irrégularités de rigidité par rapport aux irrégularités de masse, qui a leur tour
ont été jugées avoir un impact léger sur le comportement sismique du batiment. Il est également
conclu que la procédure simple proposée permet I'évaluation des forces de conception et des
déplacements de maniére plus rationnelle, conformément a I'état actuel des connaissances et
aux tendances modernes des codes du béatiment. Les résultats concluent cependant que la
structure irréguliere ne peut pas répondre aux exigences de conception sismique et doit étre

redimensionner pour minimiser les effets sismiques.

Mots cles : Sismique, analyse push over adaptative, structure irréguliére, irrégularité de

masse, irrégularité de rigidité.
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Introduction

Parmi les catastrophes naturelles qui affectent la surface terrestre, les tremblements de terre
sont probablement ceux qui ont le plus grand impact sur les structures dans les zones urbaines
denses. Face a ce risque imprévisible, renforcer la résistance des structures a ces phénomenes

naturels est une solution essentielle pour la prévention et la construction parasismique.

Les récents séismes ont conduit les scientifiques a approfondir leur compréhension des
phénomenes sismiques afin de minimiser leurs effets destructeurs. Pour cela, ils ont développé
des méthodes de conception avancées et élaboré des codes sismiques rigoureux pour évaluer
les structures de maniere plus précise. Les normes de construction visent avant tout a protéger
les vies humaines, a réduire les dommages matériels et a garantir le bon fonctionnement des
infrastructures essentielles. L'expérience montre que lI'amélioration des normes a un impact
significatif sur le comportement des structures lors des séismes. Les normes parasismiques
actuelles permettent de concevoir des batiments capables de résister a des séismes majeurs.
Cependant, leur existence ne suffit pas a elle seule ; leur application rigoureuse est tout aussi
essentielle.

Dans le génie sismique classique, les considérations relatives a la forme des constructions
se concentrent principalement sur les dimensions, la symétrie et la régularité. Ces paramétres
de configuration de base, notamment les dimensions de la construction, influencent directement
le comportement sismique des structures et sont les premieres considérations intégrées dans les
normes de conception. Un objectif fondamental de la conception sismique est d'éviter une
distribution irréguliere des forces induites. Ainsi, la répartition des masses, des résistances, de
la rigidité et des excentricités joue un role déterminant dans la réponse sismique et impose des
contraintes importantes sur la configuration structurelle. Toute irrégularité, qu'elle soit verticale
ou horizontale, peut considérablement perturber le transfert des forces sismiques au sein du

systeme structural, entrainant des effets défavorables.
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Les effets des irrégularités verticales dans les distributions de masses et de rigidités sont
d'abord considéres séparéement. Cela est réalisé en effectuant des analyses paramétriques dans
lesquelles les irrégularités dans I'une seulement de ces quantites sont prises en compte. De plus,
les effets de d'irrégularités dans deux de ces quantités sont investigués. La réponse sismique
des structures irrégulieres est évaluée au moyen d'analyses dynamiques eélastiques et
inélastiques. Les effets des irrégularités verticales sont évalués en examinant les demandes de

déformation du toit et la distribution des demandes entre étages.

Les normes parasismiques en vigueur, telles que la FEMA-273 (1997) et I'Eurocode 8
(2003), préconisent I'utilisation de méthodes statiques non-linéaires (ou méthodes pushover) en
complément des approches linéaires comme I'analyse modale spectrale ou la méthode des
forces latérales. Ces méthodes non-linéaires, comparables aux approches dynamiques
temporelles mais sans les complexités du calcul itératif, sont faciles a appliquer et bien
comprises par les ingénieurs. Elles sont donc appelées a étre de plus en plus utilisées par les
bureaux d'études, car elles répondent efficacement aux besoins de la profession dans de

nombreuses situations.

Parmi les différentes méthodes basées sur la performance, la méthode de poussée
progressive adaptative (DAP), développée par Antoniou et Pinho en 2004, se distingue par sa
simplicité et son efficacité. Elle présente deux avantages principaux : elle est un outil pratique
qui integre I'effet des modes supérieurs et elle dépasse les limitations des méthodes de poussée
progressive traditionnelles. Ces dernieres partent du principe que la réponse est principalement
gouvernée par le premier mode de vibration et que la forme de ce mode demeure invariable

pendant toute la durée de I'excitation sismique.

Pour aborder un probléeme dynamique, I'efficacité des calculs non-linéaires en poussée
progressive adaptative repose sur deux éléments fondamentaux : une compréhension
approfondie du comportement des matériaux, tels que le béton et I'acier, et une approche de
modeélisation précise, capable de capturer fidelement le comportement de la structure ainsi que
les conditions aux limites. La complexité inhérente aux phénoménes considérés rend les
prévisions difficiles, indépendamment de la sophistication du modele employé. Cependant, ces
difficultés peuvent étre en partie atténuées par les résultats des essais expérimentaux, qui
permettent d'affiner la connaissance des caractéristiques non-linéaires des matériaux, des

conditions aux limites et du type de chargement applique.
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Obijectifs et portée de la these :

Cette recherche vise principalement a analyser la réponse sismique des structures
verticalement irrégulieres en utilisant la méthode avancée d'analyse pushover adaptative basée
sur les déplacements (DBAP). Elle propose une stratégie de modélisation simplifiée fondée sur
I'emploi d'éléments finis multifibres, permettant de décrire efficacement le comportement
parasismique de ces structures. Pour ce faire, une structure de cadre réguliére de dix étages est
choisie, puis modifiée en introduisant des irrégularités verticales en termes de masse et de
rigidité, sous diverses configurations. Cette approche permettra d'évaluer des caractéristiques
de réponse telles que la courbe de capacité adaptative, le déplacement entre les étages, ainsi que

la répartition des forces entre les étages pour ces structures soumises a une excitation sismique.
Les objectifs principaux de cette recherche sont les suivants :

o Développer une modélisation simplifiée mais précise pour simuler la réponse des structures
irregulieres en béton armé, en utilisant une stratégie de résolution numérique appropriée.

e Appliquer le modéle avec les lois de comportement des matériaux spécifiées dans cette
étude pour I'analyse dynamique parasismique des structures irréguliéres en béton armé, en
utilisant une approche de capacité adaptative basée sur les méthodes en déplacement
(pushover).

o Evaluer les demandes globales et la répartition des demandes par étage le long de la hauteur
des batiments en béton armé irréguliers, y compris le cisaillement a la base, le déplacement
du toit, les déplacements inter-étages et la distribution des efforts tranchants par étage, a

travers une analyse de poussée adaptative.

Ces objectifs définissent le cadre de notre recherche, qui cherche a développer une méthode
de modélisation simplifiée pour mieux comprendre les mécanismes de fonctionnement des
structures soumises a des charges sismiques. L'ambition est également d'améliorer les codes et
réglements de construction parasismique, notamment le Réglement Parasismique Algérien
RPA99 (RPA99, 2003), afin de mieux répondre aux exigences contemporaines des
constructions dans les régions sismiques actives. Pour atteindre ces objectifs, nous adoptons

une approche semi-locale qui guidera I'ensemble des études réalisées dans cette thése.

Pour atteindre ces objectifs, cette thése comporte quatre chapitres :
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Ce premier chapitre souligne l'importance déterminante de I'évaluation sismique des
batiments présentant des irrégularités, en expliquant pourquoi les concepteurs choisissent
souvent ces structures malgré leur vulnérabilité accrue lors des tremblements de terre. Une
revue bibliographique concise est également incluse pour contextualiser le comportement
de ces structures sous sollicitations sismiques.

Le deuxieme chapitre explore les différentes approches de modélisation a diverses échelles
de discrétisation. Il commence par mettre en avant l'intérét des méthodes simplifiées et
présente ensuite les récentes avancées dans les lois de comportement des matériaux. Ce
chapitre détaille également une méthode de résolution numérique pour réaliser des analyses
non linéaires, en s'appuyant sur une modélisation simplifiée par éléments finis utilisant le
concept des poutres multifibres.

Le troisieme chapitre traite des principes généraux de la conception parasismique et
introduit diverses méthodes d'analyse. En particulier, il explore le calcul statiqgue non
linéaire en poussée progressive (pushover) comme alternative intéressante a l'analyse
dynamique, en évitant les complexités des calculs temporels pas a pas. Apres une analyse
théorique approfondie des méthodes simplifiées basées sur les concepts de capacité et de
demande, ce chapitre présente de nouvelles approches pour I'évaluation parasismique des
structures avec des irrégularités verticales. Les déplacements maximaux au point de
performance et les boucles d'hystérésis associées au comportement cyclique du systeme
équivalent a un seul degré de liberté sont utilisés pour quantifier les dommages potentiels
des structures lors de séismes.

Le quatrieme chapitre introduit le principe de la procédure adaptative et décrit les étapes a
suivre. Il présente également les modeéles de structures ainsi que les propriétés des
matériaux, acier et béton. La phase suivante consiste a analyser et reproduire le
comportement global de la structure grace a l'analyse pushover adaptative basée sur les
déplacements (Displacement Adaptive Pushover), qui met a jour les formes modales a
chaque étape afin de refléter les changements dynamiques instantanés. L'objectif est
ensuite de quantifier I'impact des irrégularités sur des parametres clés, tels que les forces
de cisaillement et les déplacements inter-étages, pour mieux comprendre le comportement

des structures irrégulieres sous charge sismique.
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En conclusion, ce travail résume ses contributions principales :

une analyse approfondie et détaillée des effets des irrégularités structurelles sur la réponse
sismique, 1’application originale de la méthode pushover adaptative basée sur les déplacements
pour évaluer ces impacts, et une compréhension approfondie des mécanismes de déformation
des structures irrégulieres sous contraintes sismiques. Ces avancées ouvrent des perspectives
solides pour améliorer la conception parasismique, renforcant ainsi la capacité des batiments a

résister aux séismes.
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CHAPITRE 1 : GENERALITES SUR LE SEISME ET COMPORTEMENT DES STRUCTURES IRREGULIERES
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CHAPITRE 1 : GENERALITES SUR LE SEISME ET COMPORTEMENT DES STRUCTURES IRREGULIERES

1.1 Introduction

L'objectif principal de ce chapitre est de fournir une vision approfondie des connaissances
actuelles sur les structures irrégulieres en génie civil. Pour ce faire, nous débutons par une
révision des diverses configurations de ces structures, tout en examinant les études préalables
portant sur leur comportement. Ce processus englobe une exploration des concepts clés liés a
leurs éléments de résistance, aux matériaux employés, ainsi qu'aux différentes approches de

modélisation.

En poursuivant, nous plongeons dans une description détaillée du modéle de structures
spéecifiquement adopté dans le cadre de cette étude. Cette analyse inclut également une mise en
lumiére des parameétres d'irrégularité définis, offrant ainsi une base solide pour la
compréhension approfondie des sujets abordés dans cette recherche. Par cette approche
détaillée, nous visons a établir une fondation robuste pour les discussions ultérieures sur les
structures irréguliéres en génie civil et a contribuer de maniére significative a I'avancement des

connaissances dans ce domaine spécifique.

1.2 Le séisme

1.2.1 Définition

Un séisme se manifeste comme une succession de secousses, parfois violentes, qui
induisent des déformations a la surface du sol. Ce phénomeéne est déclenché par une libération
instantanée d'énergie élastique qui s'était accumulée graduellement dans la crodte terrestre.
Apres la fin du tremblement de terre, un processus de réaccumulation d'énergie démarre en vue
d'une nouvelle libération brutale a I'avenir. La distribution des séismes n'est pas uniforme a
I'échelle mondiale. Ces événements sont particulierement fréquents dans des zones
géographiques spécifiques, telles que les chaines de montagnes, les régions proches des fosses
océaniques et le long des dorsales océaniques. Les séismes trouvent souvent leur origine dans
les mouvements tectoniques résultant de l'interaction entre les plaques lithosphérigues. Cela se
produit généralement aux frontiéres des plaques, ou les contraintes accumulées sont libérées

sous la forme de secousses sismiques.
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CHAPITRE 1 : GENERALITES SUR LE SEISME ET COMPORTEMENT DES STRUCTURES IRREGULIERES

1.2.2 Représentation temporelle du mouvement sismique

Le sismographe, un instrument dédié a la détection des mouvements sismiques, traduit ces
derniers en une représentation analogique, mettant en avant des paramétres tels que le
déplacement, la vitesse ou l'accélération. Les enregistrements spécifiques illustrant

I'accélération par rapport au temps sont connus sous le nom d'accélérogrammes.

150 ‘

100

accélération

<100

temps

Figure 1.1: Accélérogramme - séisme d’Ancona (Italie) 1972

Un accélérogramme, noté a(t), représente une fonction caractérisée par des variations
rapides et irrégulieres autour de zéro, avec une durée totale T pouvant s'étendre de quelques
secondes a quelques dizaines de secondes. Typiguement, cette fonction peut étre décomposée
en une phase initiale marquée par des accélérations faibles, suivie d'une phase intense, puis
d'une phase modérée, et enfin d'une phase progressive conduisant au retour a une accélération
finale nulle. La durée globale d'un séisme dépend largement du seuil de déclenchement des
appareils de mesure, ce qui restreint sa représentation physique. Les phases a faibles
accélérations, de durée variable, sont généralement considérées comme peu pertinentes pour
I'analyse des structures, tandis que la durée de la phase intense revét une importance

significative dans la conduite de I'analyse sismique d'une structure [1].
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1.3 Comportement des structures lors un séisme

1.3.1 Les modes de déformation

Les propriétés de chaque élément de la structure, ainsi que celles de I'ensemble formé par
ces éléments et leurs modes de liaison respectifs, vont déterminer les modes de déformation en

fonction des caracteéristiques vibratoires du sol d'implantation.

en traction, en flexion, en cisaillement...

y
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Figure 1.2 : Les modes de déformation pour différents éléments

Il est possible d'anticiper le mode de déformation de chaque élément de la structure en cas de
séisme et de determiner les zones nécessitant un renforcement pour prévenir une rupture fragile.
De plus, il est essentiel de planifier les modalités de déformation globale de I'ensemble de la

construction.

1.3.2 Laconservation de I'énergie

Les caractéristiques structurelles, telles que la rigidité, la flexibilité et la ductilité de la
construction, influent sur I'équilibre énergétique résultant de I'activité sismique présente a tout
moment dans la structure. Lorsque cet équilibre énergétique est atteint, le batiment est considéré
comme capable de résister efficacement aux secousses sismiques (voir Figure 1.3), absorbant
ainsi intégralement I'énergie sismique. Les choix architecturaux et constructifs jouent un role
déterminant dans la définition des parameétres de cet équilibre, en cherchant a concilier la

résistance des matériaux, la déformabilité temporaire et les dommages permanents.
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Figure 1.3 : L’équilibre des énergies

Cette figure met en évidence le concept selon lequel, afin d'éviter toute forme de
"destruction”, la structure doit absorber ou compenser I'énergie générée par le séisme. Cela
s'accomplit en subissant des déformations et en transformant le mouvement en chaleur, un
mécanisme similaire a celui des plaquettes de frein d'un véhicule, qui contribue a ralentir le

mouvement.

1.3.3 Comportement non ductile

L'ingénieur peut concevoir les dimensions d'une structure en supposant un comportement
non ductile en cas de séisme. Dans de telles circonstances, le dimensionnement pour la situation
sismique spécifiée est réalisé de maniére conventionnelle, en appliquant les dispositions

constructives standard conformes aux normes en vigueur.

1.3.4 Comportement ductile

En option, l'ingénieur peut concevoir les dimensions d'une structure en supposant un
comportement ductile en cas de séisme. Dans cette situation, le dimensionnement doit étre

réalisé conformément aux principes établis pour le dimensionnement en capacité [2].
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Figure 1.4 : Comportement ductile et Comportement non ductile de structure

1.4 Configurations structurelles

Comme évoqué précédemment, la configuration d'une structure peut avoir un impact
significatif sur sa performance lors d'un séisme intense. En général, la configuration d'une
structure peut étre considérée selon deux aspects : une configuration en plan et une
configuration verticale. Les réglementations actuelles se concentrent principalement sur les
structures de configurations réguliéres. Les séismes passés ont régulierement démontré que les
constructions de formes irrégulieres subissent davantage de dommages que celles de formes

réguliéres, méme lorsque bien congues et réalisées avec une meilleure qualité [4].

Plusieurs raisons expliquent le comportement médiocre des structures irréguliéres. Dans
une structure réguliere, les demandes inélastiques générées par un séisme intense ont tendance
a se répartir de maniére uniforme dans toute la structure, favorisant la dispersion de I'énergie
de dissipation et des dommages. Cependant, dans une structure irréguliére, le comportement
inélastique peut se concentrer dans la zone d'irrégularité, entrainant une défaillance rapide des
éléments structuraux situés dans ces zones. De plus, les méthodes d'analyse élastique

couramment utilisées pour calculer les structures ne peuvent souvent pas predire avec précision
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la distribution des demandes lors d'un séisme dans une structure irréguliére, conduisant a des

conceptions inappropriées dans les zones d'irrégularité [4].

1.4.1 Irrégulariteé verticale

La configuration appelée "irréguliére en élévation” a des répercussions sur les reponses
structurelles a différents niveaux, générant des charges dont la distribution difféere de maniere
significative de celle déduite par la méthode statique équivalente. Pour étre qualifié d'irrégulier
en élévation, un batiment, dont la structure est constituée de portiques & moments résistants,
doit avoir un étage plus élevé que les étages adjacents, sans que les dimensions compensent la
diminution normale de rigidité. La Figure 1.5 illustre des exemples d'irrégularités verticales

possibles [4].

Un batiment est considéré comme irrégulier si le rapport masse/rigidité entre des étages
adjacents differe significativement. Cette disparité survient lorsque des éléments massifs,
comme une piscine ou un parking, sont situés dans un étage. Une dissymétrie géométrique par
rapport a I'axe vertical du batiment peut également créer une irrégularité verticale. De méme,
un batiment avec une symétrie géométrique peut étre qualifié d'irrégulier en raison de retraits
horizontaux significatifs, dans un ou plusieurs étages, de ses éléments verticaux de résistance

aux charges latérales.

Les irrégularités liées aux étages faibles se manifestent lorsque la résistance d'un étage par
rapport a la demande de résistance latérale est nettement inférieure a celle de I'étage supérieur.
Les batiments avec cette configuration ont tendance a manifester un comportement inélastique

significatif dans I'étage faible, entrainant un changement marqué dans la réponse structurelle.
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Figure 1.5 : Différents types d’irrégularité en ¢lévation

Durant la phase de déformation suscitée par un séisme, le batiment présente des
déplacements excessifs au sein de son étage faible. Cette situation peut conduire a des
dommages significatifs, potentiellement provoquer I'instabilité et méme entrainer la ruine totale

du batiment.
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Figure 1.6 : principe de régularité en élévation
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Conformément aux codes parasismiques, les irrégularités structurelles verticales pouvant

compromettre la résistance sismique d'un édifice sont classifiees en cinq catégories distinctes :

1- L'irrégularité de la rigidité (observée au niveau d'un étage flexible ou souple) :
Se produit lorsqu’un ou plusieurs étages présentent des déformations importantes, les
rendant significativement plus souples que les étages immédiatement supérieurs. On consideére
qu'un étage est souple lorsqu'il présente une rigidité latérale inférieure a 70% de celle de I'étage

juste au-dessus ou a moins de 80% de la rigidité moyenne des trois étages superieurs [5].

™ o OoOm Gy — ~—

Figure 1.7 : Critere d’irrégularité de rigidité d’aprés NBCC2015

K. <0.70.K, Ou K, < 0.80.@ (1.1)

2- lrrégularité du poids (masse) :
L'irrégularité liée au poids se produit lorsque la masse effective d'un étage, calculée en
divisant son poids par I'accélération de la pesanteur, dépasse substantiellement (au-dela de
150%) celle de I'étage voisin. Il convient de noter avec précision que cette considération exclut

le dernier étage (le toit), qui, étant moins chargé que I'étage immédiatement sous lui, ne
nécessite pas d'étre pris en compte dans cette évaluation.
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Figure 1.8 : Irrégularité de poids d’aprés NBCC2015

W, > 1.50.W; Ou W, > 1.50.W, (1.2)

3- Discontinuité de la capacité en direction verticale (étage faible) :

La discontinuité verticale de la capacité, désignée sous le terme d'étage faible, se constate
lorsqu'un étage présente une résistance sensiblement inférieure (moins de 80%) a celle de I'étage
immédiatement supérieur. Plus précisément, la résistance d'un étage est déterminée comme la
somme totale des capacités de tous les éléments contribuant a I'effort tranchant spécifique a cet

étage dans la direction considérée, en réponse aux sollicitations sismiques [5].

La résistance de I’étage B
<

0.70 La résistance de I’étage C
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Figure 1.9 : Critére de discontinuité de capacité — étage Faible
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4- Irrégularité verticale de la géométrie :

L'irrégularité liée a la discontinuite en plan des éléments verticaux de résistance aux charges
latérales se manifeste lorsque les éléments structurels congus pour résister aux forces latérales,
tels que les portiques résistants aux moments, les murs de cisaillement ou les portiques a palées,
ne présentent pas une continuité de forme d'un étage a un autre. Cette discontinuité peut

également se produire lorsque le décalage en plan des éléments résistants aux charges latérales

est supérieur a leur propre longueur [5].
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Figure 1.10 : Irrégularité géométrique verticale

Cette situation se produit lorsque la dimension horizontale du systéme de résistance aux
charges latérales a un étage donné dépasse de plus de 130% celle de I'étage adjacent. En outre,
les disparités en termes de formes, de contreventement et de distribution de masses entrainent
des torsions supplémentaires ainsi que des majorations des efforts sismiques, influencées par le

coefficient de comportement et la prise en compte de la combinaison des efforts dans deux

directions perpendiculaires.

1.4.2  Irrégularité en plan

Une construction présentant une symétrie géométrique sans parties en retrait peut
néanmoins étre catégorisée comme irréguliére en plan en raison de la répartition de ses masses
ou de ses éléments de résistance verticale aux actions sismiques. Les effets de torsion causés
par ces actions peuvent survenir méme lorsque les centres de masses et de résistances

coincident. Par exemple, les ondes sismiques agissant de maniéere indirecte par rapport aux axes
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principaux de la construction peuvent induire des torsions. Les fissurations et la plasticité dans
une configuration non symétrique peuvent également entrainer des torsions, amplifiant ainsi les

effets dus a I'excentricité entre les centres statiques.

|
—

Figure 1.11 : Irrégularité géométrique en plan

Par conséquent, les batiments présentant une excentricité entre le centre de masse et le
centre statique de résistance dépassant de 10% la dimension du batiment perpendiculaire a la
direction de la force sismique doit étre classés comme irréguliers. Pour qu'un batiment soit
considéré comme régulier, sa forme en plan doit étre carrée, rectangulaire ou circulaire. Un
batiment de forme carrée ou rectangulaire avec des coins rentrants moins prononces peut étre
considéré comme régulier, mais une augmentation excessive de leur taille, donnant a la forme
du batiment I'apparence d'une croix, le rend irrégulier. La réponse des ailes de ce type de
batiment differe généralement de celle du batiment entier, engendrant d'importantes forces
locales [4].

D'autres configurations en plan, telles que la forme en "H™ avec une symétrie géométrique,
doivent également étre classées comme irréguliéres en raison de la réponse des ailes. Les
différences significatives de rigidité au sein d'un diaphragme d'un étage sont également
considérées comme irréguliéres, car elles peuvent altérer la distribution des forces sismiques
par rapport aux éléments résistants verticaux, générant des forces de torsion absentes dans une

distribution normale pour des batiments réguliers.

Lorsque des discontinuites sont présentes dans la répartition des forces latérales de

résistance, la structure peut étre jugée non réguliére. En génie parasismique, bien que les
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configurations irrégulieres présentent un risque de catastrophe en cas de séisme, elles ne sont
pas incompatibles avec la construction parasismique. Cependant, elles doivent étre prises en
compte des la conception, avec une reflexion approfondie menée de maniére collaborative par

les architectes et les ingénieurs.

AL=0.15:020 AL =0015:020

[
AL=015:020

A

_

(a) Irrégularité de forme géométrique

Masse
. ,
importante
_

%

Eléments verticaux de résistance sismique

™~

(b) Irrégularité sous forme d’excentricité de masse et de résistance

-4

Diaphragme

Diaphragme o — souple e

rigide

(c) Discontinuité de la rigidité du diaphragme

Figure 1.12 : Différents types d’irrégularité en plan

Les normes parasismiques catégorisent les irrégularités structurelles du plan en cing types

distincts :

1. Analyse de I'irrégularité de torsion en cas d'inflexibilité des diaphragmes
L'irrégularité de torsion se constate lorsque le déplacement inter-étage maximal (drift),
calculé en intégrant la torsion accidentelle, excéde de plus de 1,2 fois la moyenne des drifts

constatés aux deux extrémités de la structure.
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Figure 1.13 : Irrégularité géométrique de torsion

2. Coins ou angles rentrants : Les dispositions en plan d'une structure, ainsi que son systéme
de résistance aux charges latérales, font apparaitre des coins rentrants lorsque les deux
projections de la structure a travers un angle rentrant dépassent de plus de 15% la dimension
en plan de la structure dans la direction spécifiée.

3. Incohérence du diaphragme : Les diaphragmes présentant des interruptions brusques ou
des variations de rigidité, y compris ceux avec des découpes ou des zones ouvertes
dépassant 50% de la surface totale du diaphragme, ou un changement de plus de 50% dans
la rigidité effective d'un étage a un autre.

4. Retrait hors-plan : Déviation de la trajectoire d'une force latérale, exemplifiée par des

retraits hors plan spécifiques des éléments verticaux.

s - ~ . ™ J .
—\lz y [‘ h'x. ‘v/fj /" /
——— | M‘\.,\I b S . j.-"f P
"'\._“-'_I hh _’f '-;J,f ‘1-.,\ ,./f
(a) Retraits sur une facade (b) Retraits sur plusieurs facades

Figure 1.14 : Niveaux avec retraits
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Lors de séismes violents, des dommages localisés dans les angles rentrants en pied des
retraits sont souvent constatés, comme illustré dans la Figure 1.14.b. L'ampleur de ces
dommages augmente proportionnellement a celle du retrait. En effet, les niveaux en retrait ne
subissent pas les mémes oscillations en fréquence que les niveaux standard. A certains
moments, ces niveaux peuvent connaitre des déplacements opposés, engendrant ainsi des
concentrations de contraintes sévéres a leur base, comme représenté dans la Figure 1.14.a. Cette
problématique est exacerbée si les poteaux des étages en retrait reposent sur les poutres des
niveaux inférieurs. Pour minimiser les inconvénients associes aux retraits, il est préconisé

d'assurer une descente directe des charges sans transfert horizontal.

i L J
!
Ir’\-,
Ry
c—
(a) : Concentration de contraintes en pied des retraits (b) : Batiment endommagé par le séisme

Figure 1.15 : Dommages dus & la présence de niveaux en retrait

5. Systemes non paralleles : Les éléments verticaux opposant une résistance aux charges
latérales ne sont ni paralléles ni symétriques par rapport aux axes principaux du systéme de

contreventement.

1.5 Comportement de I’étage souple

L'étage souple se caractérise par une rigidité relativement faible en comparaison avec celui
situé au-dessus. Cette particularité peut se manifester a différents niveaux, mais elle devient
particulierement préoccupante lorsqu'elle se produit au niveau 1, en raison de I'ampleur accrue
des forces a cet emplacement. Si tous les étages présentent une résistance et une rigidité
équivalentes, les déplacements provoqués par une force sismique sont uniformément répartis a

chaque niveau de la structure. Cependant, lorsque le niveau 1 affiche une résistance réduite et

34



CHAPITRE 1 : GENERALITES SUR LE SEISME ET COMPORTEMENT DES STRUCTURES IRREGULIERES

une plus grande souplesse, une part significative du déplacement global de la construction se
concentre a ce niveau [6],[7].

Direction de Foscillation sismique

& b

«

Pendule inversé
b-

Mode de Ruine

c d

Figure 1.16 : Mécanisme de ruine d’un batiment a étage souple

1.5.1 Apercu des dispositions réglementaires.

Les normes actuelles, congues efficacement pour les structures réguliéres, présentent une
applicabilité réduite dans le cas des structures irréguliéres. D'un cOté, elles prennent en
considération les irrégularités sans imposer des sanctions importantes aux batiments irréguliers,
sauf en ce qui concerne les efforts de torsion engendrés par les dissymétries de geométrie et de
masse. D'un autre c6té, sur le plan de I'analyse, ces normes ne traitent pas explicitement cette
irrégularité dans les formules de calcul sismique ; elles préconisent simplement I'utilisation de

la méthode dynamique directe lorsque la structure a analyser présente des irrégularités.

De maniére générale, les codes parasismiques, en particulier le code RPA 99 [8], établissent
une distinction fondamentale entre les batiments réguliers et irréguliers. Les structures
réguliéres se définissent par une répartition uniforme des masses, des rigidités, des résistances
d'étages, et une géometrie cohérente en hauteur. Autrement dit, ces batiments présentent une
uniformité dans la disposition de leurs éléments structurels, favorisant une distribution

équilibrée des forces.
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Par ailleurs, les structures irréguliéres se caractérisent par une réduction abrupte des
dimensions en plan des niveaux de leurs étages. Cela signifie que ces batiments affichent des
variations significatives dans leur agencement, pouvant entrainer des concentrations de forces

non uniformes.

La réglementation parasismique repose sur trois parameétres essentiels pour assurer une
conception robuste et une stabilité accrue des structures. Tout d'abord, la "forme" fait référence
a la configuration géométrique globale du batiment, influencant la maniére dont les forces
sismiques sont réparties. Ensuite, la "symétrie™ joue un réle essentiel, visant a maintenir une
distribution équilibrée des masses et des résistances de part et d'autre d'un plan central. Enfin,
I""hyperstaticité" se référe a la capacité de la structure & absorber et a redistribuer les forces

sismiques de maniere efficace.

Ainsi, la combinaison de ces trois parameétres permet de guider une conception sismique
optimale, prenant en compte les spécificités des structures réguliéres et irréguliéres pour assurer

une meilleure résistance aux séismes.

1.5.2 Analyse du comportement du segment flexible (étage souple)

Dans le domaine de la construction parasismique, un "étage souple" est défini comme un

niveau d'un batiment qui présente une moindre rigidité latérale par rapport aux étages adjacents.

L'étage flexible est le résultat de I'utilisation du niveau 1 comme parking, espace d'accueil
ou & des fins commerciales, nécessitant une élévation du rez-de-chaussée ou la construction de
murs discontinus vers le bas. En raison de cette configuration irréguliére, la résistance et la
rigidité du niveau 1 sont inférieures a celles des étages supérieurs. Lors d'un séisme, le niveau
1 est soumis a d'importantes forces tranchantes, générant des déplacements significatifs
concentrés a ce niveau. Cela conduit a la formation de rotules aux extrémités des poteaux (voir
Figure 1.16). Ces rotules subissent d'importantes rotations plastiques, dissipant ainsi une
guantité notable d'énergie. Cette séquence provoque la détérioration de la résistance du poteau,
le rendant incapable de supporter les charges gravitaires. L'effet P-A amplifie l'instabilité,

entrainant éventuellement I'effondrement total du batiment [9].
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Figure 1.17 : Mécanisme de 1’étage souple

1.5.3 Implication architecturales

La justification fréquente de I'intégration d'un étage souple repose sur la nécessité de créer
des espaces expansifs, tels que des salles de réunion ou des centres bancaires. De maniére
similaire, I'adoption d'un niveau ouvert est souvent dictée par les principes de la planification
moderne, favorisant une accessibilité accrue a une place ou a une rue spécifique [9]. Ces choix
architecturaux offrent a l'architecte des avantages esthétiques substantiels, contribuant de
maniere significative a l'attrait visuel global du batiment.

Cependant, il est impératif de noter que les bénéfices architecturaux dérivés de I'utilisation
d'étages ouverts ou a grande hauteur peuvent étre soumis a des contraintes sismiques. En cas
de detection d'une flexibilité structurelle, il incombe a I'ingénieur de concevoir des solutions
précises afin de résoudre ce probléme tout en préservant rigoureusement l'intégrité
architecturale de 1'immeuble. La responsabilité de l'ingénieur réside dans la mise en ceuvre de
mesures efficaces pour éviter tout risque de défaillance du mécanisme structurel, sans

compromettre les aspects esthétiques et fonctionnels essentiels du batiment.

Un autre exemple emblématique de constructions a étages souples se trouve dans le style
de construction BAUHAUS. Ces structures a étages ouverts présentent une facade caractérisée
par une irrégularité¢ tant horizontale que verticale, résultant d'une disposition non
conventionnelle des fenétres. Cette particularité architecturale est congue pour favoriser la

luminosite et la fluidité des espaces intérieurs.

L'influence de ces constructions a étages souples, notamment a travers des exemples tels

gue la villa Savoye et les batiments de style BAUHAUS, a transcendé les frontieres
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géographiques pour laisser une empreinte significative sur les tendances artistiques et
architecturales en Europe et en Amérique au cours du 20e siécle [10].

Figure 1.18 :Villa Savoye, parmi les premiéres constructions a étage souple au 20eme siéecle

Dans les années 50 et 60, de nombreuses constructions a étages flexibles étaient courantes.
Cependant, les séismes mondiaux ont progressivement révelé les risques de cette conception,
accentués par les dégats constatés dans les structures en béton armé lors du séisme de Caracas
en 1976. Cet événement a mis en évidence les dangers inhérents a ce type de construction,

malgreé ses avantages sur le plan architectural [11].

1.6 Catégorisation des structures présentant une configuration a étages souples

L'élément clé de I'étage souple se manifeste par une discontinuité marquée de la résistance
et de la rigidité au point de jonction avec le pilier du deuxieme niveau. Cette discontinuité
résulte d'une résistance moindre ou d'une flexibilité accrue au rez-de-chaussée, entrainant ainsi
des déplacements significatifs a cet étage et une concentration des forces au niveau de la liaison

du premier étage.

1. Lastructure présente une hauteur plus importante pour son premier niveau par rapport aux
étages supérieurs, entrainant une moindre rigidité et des déplacements plus importants a ce
niveau par rapport aux autres niveaux. Ce risque s'intensifie avec l'augmentation de la
hauteur du premier niveau, l'ajout de niveaux supplémentaires, et lI'augmentation de la

rigidité des étages supérieurs, comme le montre la Figure 1.19.
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Figure 1.19 : Niveau 1 souple

2. La variation soudaine de la rigidité au deuxiéme niveau, bien que la hauteur des niveaux
demeure approximativement constante, résulte principalement du choix des matériaux de
construction. Par exemple, I'utilisation de béton lourd préfabriqué ou d'éléments structurels
au-dessus d'une structure a portique ouvert est souvent a l'origine de ce changement. Ce
phénomeéne se présente fréquemment lors de la rénovation de batiments commerciaux plus
anciens, particulierement lors de l'installation de vitrines ou de la création de halls d'hétel,

comme illustré dans la Figure 1.20.
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Figure 1.20 : changement de la rigidité des niveaux supérieurs

3. Lesvoiles, congus pour résister a I'effort tranchant, ne s'étendent pas jusqu'aux fondations,
mais s'arrétent au deuxiéme niveau (voir Figure 1.21.a). Cette discontinuité se retrouve
également dans les murs de remplissage, qui peuvent également présenter des interruptions.
Ce type de murs discontinus est plus fréquent dans les constructions a étages souples, en

particulier dans les résidences. Un exemple courant est la présence de murs discontinus au
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niveau des parkings, comme illustré dans la Figure 1.21.b, qui représente un portique

structurel typique avec des murs de remplissage discontinus au niveau 1.
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Figure 1.21 : murs discontinus : (a) cas de voiles, (b) cas des murs de remplissage

4. La rupture du chemin de charge résulte d'une adaptation structurelle a la fois verticale et
horizontale au niveau 2, visant a préserver une ouverture accrue au niveau 1. Cette
modification est souvent motivée par des considérations programmatiques, cherchant a
réduire le nombre de poteaux. L'objectif principal est d'optimiser I'efficacité de I'espace,

comme le montre la Figure 1.22.

Figure 1.22 : Disruption dans le Cheminement de Chargement
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1.7 Comportement des batiments sous torsion

1.7.1 Effets de la torsion

Il est essentiel d'intégrer les effets de la torsion dans les calculs sismiques, car ils peuvent
entrainer des conséquences graves, notamment des dommages aux structures de génie civil.
Cette nécessité découle de I'asymétrie générée par un couple de torsion agissant a chaque étage
du batiment, ainsi que de la diversité des dispositions constructives préconisées par différents
codes reglementaires. Le probléme peut étre divisé en deux catégories distinctes : la torsion
naturelle (ou structurale) et la torsion accidentelle, qui contribuent toutes deux a la combinaison
des forces horizontales et verticales de I'action sismique. Dans une construction a plusieurs
étages, la torsion structurale (naturelle) a un étage particulier résulte du décalage entre le centre
de masse (C.M) et le centre de rigidité (C.R) de cet étage (voir Figure 1.23) [12].
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Figure 1.23 : Systéemes a un étage : (a) Plan asymétrique unidirectionnel, (b) Plan asymétrique dans les

deux sens

Dans une approche simplifiée d'analyse sismique reposant sur des modéles 2D, ou les
analyses le long des axes X et Y sont menées de maniére distincte, la prise en compte de
I'excentricité structurelle implique une répartition manuelle des effets de torsion sur la structure.
Généralement, un facteur de sécurité supplémentaire est appliqué a I'excentricité structurelle
pour rectifier les imprecisions potentielles liées a I'utilisation d'une méthode simplifiée. En
revanche, lorsque la modélisation de la structure est réalisée en 3D, I'excentricité structurelle
est automatiquement intégrée dans la modélisation par éléments finis. Cela découle de
I'interconnexion des axes X et Y, avec l'application simultanée des actions sismiques associées,

permettant ainsi une introduction directe des effets de torsion dans I'analyse.
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1.7.2 Types de torsion

Les recherches consacrées aux impacts des séismes et les analyses des modes de défaillance
des structures de batiments lors de séismes intenses antérieurs ont conclu que les constructions
les plus vulnérables sont celles présentant une asymétrie. Les édifices avec une configuration
asymétrique, caractérisés par des distributions non uniformes de masse et de résistance en plan,
se caractérisent par une réaction sismique combinée, englobant a la fois la torsion et la
translation. L'asymétrie dans les constructions modernes découle souvent de divers impératifs
fonctionnels et architecturaux. La torsion durant un seisme peut découler de divers facteurs, la
distribution asymétrique de masse et de rigidité étant la cause principale. Les normes actuelles
abordent cette problématique en imposant des restrictions sur la conception des batiments avec
des configurations irréguliéres, tout en introduisant une excentricité accidentelle a prendre en
compte dans la conception. Le couplage torsion-latéral, résultant de I'excentricité entre le centre
de masse (CM) et le centre de rigidité (CR) dans les structures asymétriques, induit des
vibrations de torsion méme lors d'une secousse purement translationnelle du sol (voir Figure
1.24). Lors des secousses sismiques, la force d'inertie agit a travers le centre de masse, tandis
que la force résistive agit a travers le centre de rigidité, comme illustré dans la Figure 1.24. Ces

excentricités se manifestent ainsi de deux maniéres distinctes :

a- Torsion naturelle

La torsion naturelle se définit comme la réponse torsionnelle résultante due a I'interaction
entre les mouvements latéraux et de torsion d'un batiment présentant une asymétrie structurelle
en plan. Les forces dynamiques agissant sur une structure pendant un tremblement de terre sont
déterminées par l'inertie massique et sont réputées agir a travers le centre de masse (CM) a
chaque niveau du plancher. En cas de non-coincidence entre le centre de masse et le centre de
rigidité (CR) de chaque plancher, cela engendre un mouvement de torsion lorsque la structure

est exposée a une secousse sismique.
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Figure 1.24 : Position en plan des centres de masse et de rigidité

b- Torsion Accidentelle :

La torsion accidentelle est intégrée dans l'analyse des batiments pour compenser
d'éventuelles erreurs dans I'évaluation de la répartition de la masse, de la rigidité des étages, et
de la composante rotationnelle des mouvements sismiques du sol [13]. En regle générale, cette
irrégularité est prise en considération lors du processus d'analyse et de conception sous la forme
d'une excentricité supplémentaire par rapport a I'excentricité structurelle. Les réglementations
habituelles couvrent généralement deux sources d'effets de torsion : I'excentricité accidentelle,
due a l'incertitude liée a I'excitation et a la réponse, ainsi que le couplage des modes de torsion

et de translation lorsque les périodes naturelles sont proches.

1.7.3 Excentricité accidentelle

a. Variations accidentelles du centre de rigidité
La localisation calculée du centre de rigidité peut présenter des écarts par rapport a la réalité
en raison de divers facteurs tels que les hypothéses de modélisation, les limitations des calculs
de rigidité, les influences des éléments structurels secondaires, ainsi que les variations dans les

dimensions et les propriétés des matériaux.

Les impacts résultant des fondations et, en cas de séismes sévéres, la défaillance
asymeétrique des €léments résistant a la torsion, doivent étre pris en considération. Cependant,
il est probable que parmi ces influences, la défaillance asymétrique soit I'aspect le plus

prédominant [15].
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b. Variations accidentelles du centre de masse
Cet impact pourrait étre de faible ampleur, étant donné que le centre de masse peut étre
localisé de maniere plus fiable que le centre de rigidité. Cependant, cette observation pourrait
ne pas s'appliquer de la méme maniére pour les entrep6ts, les structures de stockage et d'autres

édifices présentant une charge permanente significative et variable [14].

c. Torsion due au mouvement du sol
L évalué de I'impact de la torsion induite par le mouvement du sol. L'influence du spectre
de torsion du mouvement du sol est estimée a partir d'un spectre de translation, basé de maniére
approximative sur le mouvement El Centro N-S de 1940, en prenant en compte diverses
hypotheses relatives a I'amortissement. La composante rotationnelle est derivée de la variation
longitudinale de I'onde de cisaillement transversale. Par la suite, une excentricité équivalente

est calculée pour divers types de batiments a un étage [15].
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1.8 CONCLUSION

En conclusion, ce chapitre a exploré en détail les caractéristiques et le comportement des
structures irrégulieres soumises aux seismes. Les irrégularités géomeétriques, de rigidité ou de
masse genérent des effets dynamiques complexes, tels que la torsion ou des concentrations de
forces, qui augmentent considérablement la vulnérabilité sismique. Ces configurations, bien
que parfois nécessaires pour des raisons architecturales ou fonctionnelles, exigent une attention
particuliére lors de la conception. Le respect des réglementations parasismiques, associé a des
analyses dynamiques spécifiques, est essentiel pour garantir la stabilité et la performance des

batiments face aux événements sismiques.
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CHAPITRE 2 : MODELISATION SIMPLIFIEE DES STRUCTURES AVEC POUTRES MULTIFIBRES

Chapitre 2

Modélisation simplifiée des structures avec poutres

multifibres
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CHAPITRE 2 : MODELISATION SIMPLIFIEE DES STRUCTURES AVEC POUTRES MULTIFIBRES

2.1 Introduction

Pour prédire de maniere numérique la réponse inélastique complete des structures en béton
armé soumises a des actions sismiques, le modele utilisé doit étre capable de représenter
correctement les différentes non-linéarités présentes. Pour modéliser de maniére efficace le
comportement des éléments en béton armé jusqu'a la rupture et évaluer leur capacité de charge,
il est essentiel de comprendre les caractéristiques distinctes des deux matériaux constitutifs, a

savoir le béton et I'acier, ainsi que de maitriser les lois de comportement qui leur sont associees.

L'acier est généralement considéré comme un matériau homogéne avec des propriétés
mateérielles bien définies, tandis que le béton, constitué de ciment, de mortier et d'agrégats, est
un matériau hétérogéne dont les propriétés mécaniques présentent une dispersion plus étendue

et sont moins facilement définissables.

2.2 Choix d’un niveau de modélisation et d’une échelle de discrétisation

Avant de commencer un calcul linéaire ou non linéaire il faut procéder a un choix de niveau

de modélisation et d'échelle de discrétisation.

2.2.1 Niveau de modélisation

Généralement, quatre niveaux de modélisation peuvent étre identifiés [16]:

- Le niveau "géologique" qui vise a traiter une structure dans un environnement naturel par
référence a des données géologiques. La géométrie de l'ouvrage peut étre simplifiée mais
ses principales caractéristiques sont prises en compte. La modélisation a pour but de
déterminer les déformations du massif de sol et celles de I'ouvrage. Il s'agit en général de la
simulation du comportement des ouvrages de géotechnique comme les barrages en terre,
les fondations des ponts, les ouvrages de souténement etc.

- Le niveau global de modélisation vise a aborder une structure dans sa totalité. C'est souvent
le cas lors de I'analyse d'un batiment, ou des réseaux de poutres ou des éléments finis coques
sont employés pour la discrétisation. Ces modeles, généralement de grande taille, ne sont
pas toujours suffisamment détaillés pour représenter avec précision chaque composant du
batiment. Leur objectif principal est de fournir des indications sur la répartition des charges

globales dans les principaux éléments structuraux.
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Le niveau semi-local de modélisation concerne I'analyse d'un élément spécifique de la
structure. Par exemple, dans le cas d'un batiment, cela peut concerner les planchers soumis
a des charges localisées ou les murs lorsqu'on cherche a étudier des modes de comportement
locaux.

Le niveau local de modélisation se référe a I'analyse détaillée d'une partie spécifique de la
structure. Dans le cas d'un batiment, cela concerne les éléments de petite taille comparés a
un plancher ou un mur, tels que les plagues d'ancrage, par exemple. Nous pouvons de plus
distinguer trois échelles de discrétisation par éléments finis de structures. Une échelle
globale, une locale et une semi-locale (Figure 2.1). Ce sont les résultats escomptés qui fixent

le choix de ces échelles [17].

ECHELLE MACRO | Moment (M) - courbure (Y)
O O | Effort normal (N) - dilatation ou allongement (£)
| Effort tranchant (V) - glissement (Y)

ECHELLE SEMI-GLOBALE

D 3D
O .-..
8 sEEis
S — T
=====
0 Riing
-Q/ -.I=!

ECHELLE LOCALE

Figure 2.1 : Différentes échelles de discrétisation
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2.2.2 Echelle de discrétisation

Trois échelles de discrétisation des structures par éléments finis peuvent dans ce cadre étre
définies [18]:

Dans une approche globale, le comportement inélastique de la section courante est
caractérisé en prenant en consideration I'ensemble des matériaux qui la composent. Ces
caractéristiques sont directement définies en fonction des contraintes généralisées résultant
des efforts agissant sur la section, tels que I'effort normal et le moment fléchissant. Plusieurs
types de lois sont utilisés pour modéliser la flexion, le cisaillement, et la traction-
compression, ce qui conduit a des relations telles que moment-courbure, effort normal-
allongement, et moment de torsion-rotation [18], [19]. Les interactions entre ces différents
efforts peuvent également étre prises en compte en délimitant des surfaces limites dans
I'espace des contraintes généralisées, en appliquant la théorie de la plasticité. Cette approche
permet une réduction des temps de calcul, bien qu'elle ne fournisse pas d'informations
détaillées sur les comportements locaux, comme les fissurations. De plus, elle est
généralement limitée aux structures de type poutre, la généralisation aux plaques et aux
coques étant complexe. Le concept de macro-élément est également utilisé dans cette
échelle de discrétisation, ou le comportement non linéaire global est exprimé en termes de
variables globales dérivées d'analyses locales [20].

A une échelle locale, la modélisation implique la discrétisation a l'aide d'éléments de milieu
continu, qu'ils soient bidimensionnels (2D) ou tridimensionnels (3D). La relation entre
contrainte et déformation définit la loi de comportement du matériau. Cette approche de
modélisation précise permet d'obtenir des informations détaillées sur I'état local de
fissuration, d'endommagement et de plastification du matériau, car elle prend en compte
I'état du matériau a chaque point d'intégration de I'élément fini. Cependant, cette analyse est
complexe et demande des ressources de stockage ainsi que des temps de calcul significatifs
[21].

A une échelle semi-locale, on trouve un compromis entre les deux approches précédentes.
Le champ de déplacement est défini par les déplacements et les rotations d'éléments tels
que des poutres, des plaques ou des coques, en utilisant les hypothéses cinématiques
classiques. Le comportement des matériaux est analysé au niveau local. Habituellement,
I'intégration du modele rhéologique se fait par une intégration numérique le long de la
hauteur (dans le cas de modeéles (2D), ou dans les deux directions (pour les modéles 3D).
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La simulation du comportement des structures sous I'impact des charges sismiques pose
généralement des défis d'échelle considérables. Bien que I'approche locale permette d'aborder
des problemes complexes comme le cisaillement non linéaire et la réponse jusqu'a la ruine d'une
structure, sa mise en ceuvre est délicate et exige une expertise considérable de la part de
l'utilisateur. Pour cette raison, les travaux exposes dans ce mémoire de these adoptent une
approche plus globale avec une discrétisation semi-globale. Plus précisément, nous utilisons

des éléments finis poutres multifibres, dont plusieurs formulations sont détaillées par la suite.

2.3 Elément poutre multifibres

Une poutre multifibre constitue un élément fini basé sur la théorie des poutres, ou chaque
section est subdivisée en fibres. Chaque fibre est associée a une loi de comportement locale en
contraintes-déformations, permettant ainsi I'utilisation de différents matériaux (voir Figure 2.2).
Ce type de représentation présente les avantages des hypotheses simplificatrices associées a une
cinématique de type poutre Euler-Bernoulli [22], [23], tout en offrant une solution robuste et
rapide pour I'analyse non linéaire de structures composites, telles que celles en béton armé.

Aprés avoir donné quelques éléments de la théorie des poutres, nous présentons dans la
suite de ce chapitre plusieurs formulations d’¢éléments finis poutre multifibre de cinématique

Euler - Bernoulli et Timochenko existantes dans la littérature.

Poutre en béton armé

BT A . . A" A~ A A
.&47474747574747;.'4‘

‘VAVAYLVA"AYAYA‘ N/

4
O G20
X e W o)
Hypothése de poutre 00 OO0 0000000.(}:
et moEllsﬁtlu?"ﬁl-:nre"_{){)Mboéoo{‘;— T -
QO ) 0‘0 ()
< <

Discrétisation E.F.

Figure 2.2 : Description d’une modélisation avec des poutres multifibres [23]
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2.3.1 Eléments de la théorie des poutres

Soit une poutre droite 3D de longueur L orientée selon la direction x et soumise a des efforts
distribués qy et gz ,(Figure 2.3).

Y

v, 9},

Figure 2.3 : Poutre 3D a deux nceuds

L’hypothese des sections planes (théorie Timoshenko) permet d’exprimer les déplacements
u(x,y,z),v(x,y,z),w(x,y,z) dun point quelconque de la poutre en fonction des
déplacements ug, v;, wg d’un point situé sur I’axe de référence x et des déplacements dus aux

rotations 6_.0.,0 de la section S :
y’ T sz

u(x,y,2) = us(x) — y0,,(x) + ngy(x) (2.1)
v(x,y,2) = vs(x) — 285, () (2.2)
w(x,y,z) = ws(x) + YO, (x) (2.3)

Le champ des déformations prend alors la forme suivante :

Exx = Ug(x) — yOs,(x) + Zgéy(x) (2.4)
ngy = V5(x) = 05, (x) — 284, (x) (2.5)
28y, = Ws(x) + b5y (%) + ¥, (x) (2.6)

En introduisant les équations (2.1) a (2.6) dans le principe des travaux virtuels, nous

obtenons :
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L
(OexxOxx + 2865y 0xy + 28€,0,,)dV0 = f (6vs(x)qy + dwg(x)q,)dx
Vo 0

2.7)
L
S f (NSug(x) + Tydﬁsy(x) + T,6Bs,(x) + M, 604, (x) + My69§y(x) + M,560,,(x))dx
0
L
= [ vty + ows(a)dx
0
Avec :
L’effort normal :
N = f Oy dS (2.8)
S
Les efforts tranchants :
T, = faxy ds etT,= faxz ds (2.9)
S S
Les moments de flexion :
M, = jz o dSetM, = —Jy g,ds (2.10)
S S
Le moment de torsion :
M, = f(—zaxy + yaxz) ds (2.11)
s
ﬂsy(x) = Vsl(x) - Hsz(x) ; ﬁsz(x) = W_é(X) + esy(x) (212)
La théorie des poutres et les équations d’élasticité donnent :
Oxx = E&xx s Oxy = 2G&yy ;5 Oy = 2GExy ;5 Oy = 07, =0 (2.13)

avec E le module de Young de la section et G le module de cisaillement Dans le cadre de
la théorie d’Euler - Bernoulli (les sections planes restent planes et perpendiculaires a 1’axe

neutre), les équations précédentes prennent la forme suivante :
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ux,y, z) = us(x) — y6s,(x) + 265, (x) (2.14)
v(x,y,2) = vg(x) (2.15)

w(x,y,z) = ws(x) (2.16)

Exx = Us(X) — Y5, (%) + 263y (x) (2.17)
Exy = Exz = 0 (2.18)

Contrairement a la poutre Timochenko, la poutre Euler - Bernoulli néglige les déformations
dues au cisaillement équation (2.18). En appliquant le principe de travaux virtuels, nous

obtenons finalement :

L L
f (NS (x) + My, 562, (x) + M,660.,(x))dx = f (8vs(x)q, + Swy(x)q,)dx (2.19)
0 0
Avec: N = f Oy dS (2.20)
S
M, = j Z0y dS; M, = —j YOy dS (2.21)
S S

Le moment de torsion My et les efforts tranchants Ty et T, ne peuvent pas étre calculés par
intégration des contraintes de cisaillement puisque ces dernieres sont négligées. Dans la suite
nous présentons en détail plusieurs éléments finis poutre multifibre existants dans la littérature

basée sur la théorie de Timoshenko ou d’Euler - Bernoulli.

2.3.1.1 Elément fini poutre multifibre Timoshenko & deux nceuds avec des fonctions

d’interpolation d’ordre supérieur

Prenons une poutre Timoshenko 3D a 2 nceuds, de longueur L, soumise a des efforts
distribuésy g et z q (Figure 2.3). S est la section de la poutre discrétisée en fibres de coordonnées
y,z . Nous présentons ici une généralisation ou I’axe de référence choisi pour la poutre est
indépendant de toute considération géométrique, inertielle ou mécanique. Chaque nceud a six
degrés de liberté, trois translations et trois rotations, stockés dans un vecteur de déplacement de

dimension 12 structuré de la maniére suivante :

U ={w vi wy Oy Oy 0,0 Uy v, wy Oy 6, 05} (2.22)
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2.3.1.1.1 Fonctions d’interpolation

Nous considérons le champ de déplacements continus en tout point de la ligne moyenne x

en fonction du champ de déplacements discrétisés :

{Us} = [N][U} (2.23)
avec {U}" = {us(X)VS(X)WS(X)st(X)QSy(x)@sz(x)} (2.24)

La sélection des fonctions d'interpolation [N] est déterminante pour la performance
numérique de I'élément. Tous les éléments finis de poutre Timoshenko rencontrent un probleme
de blocage par cisaillement, ou une rigidité ‘parasite’ apparait lorsque 1'élément est élancé. Ce
probléme, ou les déplacements transversaux et les rotations sont interpolés de maniére

indépendante, est bien documenté dans la littérature, avec de nombreux remedes proposés [24].

Pour contourner ce probleme, la formulation que nous présentons adopte une approche
d'interpolation polynomiale de degré supérieur pour les déplacements transversaux (par
exemple, cubique) et pour les rotations (par exemple, quadratique), ou ces deux parametres ne
sont plus interpolés indépendamment. Cette méthode résulte en des éléments finis comportant
plus de deux nceuds (deux aux extrémités plus des nceuds internes) [25], ou en des éléments a
deux nceuds avec des fonctions d’interpolation qui dépendent des propriétés des matériaux.

Dans cette formulation avancée, les fonctions d’interpolation sont structurées comme suit :

0O 0 N, 0 O (2.25)

N, =1 ad
1=1-7 (2.26)
X
Ny =7 (2.27)
iy = 55209 =37~ 0 + 1+ ¢) 228)
L
W= (@ - e+ D+ a+ HO) (2:29)
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Ny =~ 55 (267 -39 - D) (2:30)
W= {7 - -9 -5 O} (231)
N =g +6 L (G-} (2:32)

M= 135 B - G+t 9) (233)
M= e TR (2.34)

Mo =530 - 2- 9D (235)

Ny = N;(¢") (2.36)

Les rapports entre la rigidité de flexion et la rigidité de cisaillement dans les axes y et z

deviennent :

12 ([J. Ey*dS
- (e ) @31)
S
12 ([. Ez*dS
=_2<—st = ) (2.38)

2.3.1.1.2 Matrices de rigidités

La relation entre les forces et les déformations « généralisées » dans la section prend la forme

suivante:

{F} = [K;]{D} (2.39)
{F}' =N T, T, My M, M} (2.40)
{D}T = {us(x) ve(x) — 05, (%) wg(x) + st(x) Osx(x) 6 y(x) Qsz(x)} (2.41)

La matrice de rigidite de la section devient finalement :
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K511 0 0 0 Ksis  Ksie]
KSZZ 0 K524 0 0
[K,] = Ks3z Kgq O 0 (2.42)
Ksaa O 0
KSSS K556
L sym K66

KSll = f EdS, KSlS = f EZdS, K516 = _f Ede, KSZZ = kyf GdS (2.43)
S S S S

Ksz2a = —ky f GzdS; K33 =k, f GdS; Ksza =k, f GydS (2.44)
S S S
Ksaq = f G(k,y? + kyz?)dS; Ksss = J Ez%dS (2.45)
S S
Kss6 = _j EyzdS; Ksee = j EyZdS (2.46)
S S

Les variables ky et kz sont les coefficients de correction de cisaillement de la section
définies dans [26]. L’introduction des équations (2.39) a (2.46) dans le principe des travaux

virtuels conduit a :

[ s kI = [ (5v,COa, + 5w CIa)ax @47)
0 0

La déformation généralisée est calculée par

{D} = [BI{U} (2.48)
Avec :
Ny 0 0 0 0 0 N, 0 0 0 0 0
0 Nj—N, 0 0 0 N;—Ng 0 N.—N, 0 0 0 N{ — Ngg
_lo 0 Ni—N, 0 —N;j+Ng 0 0 0 N:—Ng 0 =N+ N 0 2.49

[B] = 0 0 0 N/ 0 0 0 0 0 N, 0 ( )

0 0 -N;* 0 Ng* 0 0 0 -Ng* 0 Ny 0

0 N, 0 0 0 Ng 0 A 0 0 0 Ny,

La matrice de rigidité d’élément est finalement donnée par :

[Ketem] :f [B]T[Ks][B]dx (2.50)
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Remarque : Lorsque le comportement du matériau est non linéaire, il est nécessaire d’avoir
au moins deux points d’intégration de Gauss le long de la poutre afin d’intégrer correctement

les contraintes. La matrice de rigidité est calculée avec 1’équation suivante :

L

Ketom) = | BV IKS1[B1dx = ) wil BT K 1[BCxo) (2.51)

0

Xi est la position du point de Gauss i dans un élément de référence de longueur 1, w;j est le
poids du point de Gauss et j est le jacobien. Cette formule est utilisée également avec les autres

types de poutre multifibre que nous présentons dans la suite.

2.3.1.1.3 Matrices de masse

Le travail virtuel des efforts d’inertie et la matrice de masse de la section prennent la forme

suivante:
2u(x,y,z d*v(x,y,z
/6u(x y, Z) ( y ) + dv(x,y,z) #\
dt dsdx  (2.52)
Lnertle ZW(x‘ y’ Z)
+éw(x,y,z) —————
dt?
M1 0 0 0 M5 M6
MSZZ 0 M524 0 0
_ Mgz Mgz, 0 0
[M] = M., 0 0 (2.53)
MSSS M556
Ms66—
M4 = f pds; Mgqs = f pzds; M6 = —f pzds (2.54)
s s s
Mg,, = kyf pds; Mgy = —kyf pzds; M5 = sz pds (2.55)
s S S
Mgz, = kzj pyds; MS44J p(k,y? + kyz?)ds; Mgss = f pzids (2.56)
S S s
Mg = —f pyzds; Mygg = f py?ds (2.57)
S S
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Avec p la masse volumique qui peut varier en fonction de y et z . La matrice de masse de

I’¢lément est finalement donnée par :

[Melem] :f [N]T[Ms][N]dx (2.58)
Remarque :

Cette expression de la matrice de masse est rarement présentée dans la littérature. Dans la
plupart des codes éléments finis elle est remplacée par la matrice de masse de type Euler -

Bernoulli (ainsi les termes de correction de cisaillement intervient uniquement dans la matrice

de raideur). Pour le cas d'une poutre courte avec L/r ~ 12, (r = ,/I/S le rayon de giration de
la section, I le moment d’inertie), de section circulaire pleine S , I'utilisation de la matrice de
masse de type Euler - Bernoulli conduit a une erreur relative de lI'ordre de 30% dés le quatrieme

mode, alors que I'erreur est quasi nulle pour la matrice de masse de 1’équation (2.57).

2.3.1.1.4 Efforts internes et efforts résultants
Le calcul des forces nodales dues a un état de contraintes internes donné se fait finalement

par ’intégrale suivante :

L

{Fint} = j [B]"{F}dx (2.59)
0

Avec{F} le vecteur des forces de la section issue de 1’intégration des contraintes dans les fibres
(équations (2.8)-(2.11)-(2.40)) et [B] qui est donné par 1’équation (2.49).

Les efforts résultants sont donnés par :

{Fres) = fL [N]T{Q}dx (2.60)

0

Avec [N] qui est donné par les équations

(2.25) et (2.38).
Le vecteur Q dépend du chargement extérieur :
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{@"=0 g, g, 0 0 0) (2.61)

Sinous considérons que les efforts distribués sont constants, nous obtenons le vecteur des forces

nodales suivant :

Lgy L Lav L
{Fres}T=<0 % % 000 0 % % 0 0 0) (2.62)

Remarques :

- Pour les sections homogeénes ayant un comportement linéaire, lorsque I'axe de référence
coincide avec I'axe neutre de la poutre, la matrice de rigidité calculée pour un élément
fini est identique a la matrice de rigidité exacte d'un élément de type Timoshenko[27].
Ainsi, un seul élément fini suffit pour déterminer avec précision les déplacements d'une
poutre sous charges statiques. En revanche, pour les sections hétérogenes, la fiabilité
des résultats obtenus dépend fortement de I'exactitude des calculs des propriétés
élastiques de la section.

- L'¢lément est exempt de verrouillage. Lorsque 1'élancement devient grand ¢ — 0 et * ¢

— 0 et donc la matrice de rigidité tend vers celle d'un élément Bernoulli.

2.3.1.2 Elément fini poutre multifibre Timoshenko & deux nceuds avec des fonctions

d’interpolation d’ordre 1

2.3.1.2.1 Fonctions d’interpolation

La matrice des fonctions d’interpolation [N] est de la forme :

N, 0 0 0 0 0 N, 0 0 0 0 0
O NN O 0 0 0 0 N, 0O 0 0 0
o om 0 0 0 0 0 N, O 0 O
M=o o o N 0 0 0 0 0 N 0 0 (2.63)
0o 0 0 0N O 0O O O 0 N, 0
0 0 0 0 0 N, 0 0 0 0 0 N,

En utilisant les fonctions d'interpolation suivantes, ainsi que leurs dérivées nécessaires:
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&
I
=1 %

2.3.1.2.2 Matrices de rigidité

La matrice de rigidité de la section [Ks] est donnée par les équations (2.42) a (2.46).

La deformation généralisée est calculée comme avant par {D} = [B]{U} avec :

N, 0 0 0 0 N, 0 0
1
0 N 0 0 0 -5 0 N 0
1

[Bl=|0 0 N 0 5 0 0 0 N
o 0 0 NN 0 0O 0 0 N

O 0 0 0 N O 0 0 0

0 0 0 0 0 N O 0 0

La matrice de rigidité d’élément est finalement donnée par :

Remarque :

o O o O

(2.65)

(2.66)

(2.67)

Le terme v4(x) — 6,,(x) de la déformation généralisée s’écrit normalement sous la forme :

, L—x 1 X
Vs(X) =05, () = —yvi — O+ V270
1 1 1 1 1
A _§9z1 +ZV2 _Eezz +§(921 - 922)(
, 1 L—x 1 X
we(x) + b5, (x) = —IW1 +T6y1 +ZW2 +Z9y2
1 1 1 1

1 L
= ——=W +_0y1 +_W2 +_9y2 +§(0y2 _Hyl) (x__>

L 2 L 2

La matrice [B] devait étre alors :
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N, 0O 0 ©0 0 0 N, O 0 0 O 0 7
1 L—x ’ X
0O N, O O I O Nnpb O 0 0 - I
_ , L—x , X
[B]=|0 0 N O I 0 0O 0 N, O I 0 (2.70)
0O 0 0 N 0 0 0 0 O N, O 0
0O 0 0 o0 N/ 0 0O 0 O 0O N, O
0 0 0 O 0 N/ 0O 0 0O 0O 0 N,
1
N{ = I (2.71)
1
N, = I (2.72)

Pour affranchir le probléeme de blocage par cisaillement, les déformations généralisées de
cisaillement (vs(x) — 6g,(x)et wg(x) + 65,(x))) ont été simplifiées en éliminant les termes

L\ 2

. s . 1 L\ 2 1
linéaires ~ (6,1 — 6,2) (x — E) Cet= (b —0y)(x —2)7

2.3.1.2.3 Matrices de masse

La matrice de masse de la section et la matrice de masse de 1’élément sont données par les

équations (2.53) et (2.58).

2.3.1.2.4 Efforts internes et efforts résultants

Le calcul des forces nodales dues a un état de contraintes internes donné se fait finalement

par I'intégrale suivante :

L

(Fint) = f [B]" (F}dx 2.73)
0

Avec{F} le vecteur des forces de la section issu de I’intégration des contraintes dans les fibres

et [B] qui est donné par I’équation (2.70).
Les efforts resultants sont donnés par : {Fin¢} = fOL [B]T{F}dx

Avec [N] qui est donné par les équations (2.63) et (2.65).
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Le vecteur Q dépend du chargement extérieur : {Q}" = (0 g, g, 0 0 0) Si nous

considérons que les efforts distribués sont constants, nous obtenons le vecteur des forces

nodalessuivant:{Ees}T=(0 L% L% 0 0 0O L% Lzﬂ 0 0 0)

2.3.1.3 Elément fini poutre multifibre Euler — Bernoulli

L'élément décrit ci-dessous est correctement implémenté sur la plateforme OpenSees et

sera utilisé dans les modélisations des divers portiques examinés dans ce travail.

2.3.1.3.1 Fonctions d’interpolation

La matrice des fonctions d’interpolation [N] est de la forme :

O 0 N, 0 0

_N1
0

_ O 0 N3 _N4 O O O N5 _N6 0
N=o o o ~ 0 0 0o 0 0 N, 0 0 (2.74)

0O 0 -N, 0 N, 0O O 0O —-N, 0 N, 0

o0 N, 0 O O N, 0O —N. 0 0 0 N

Avec les fonctions d’interpolation suivantes :
1
Ny=1-7iNj=~7 (2.75)
X 1
=_:N. == 2.76
Ny =7;N; =+ (2.76)
x? X3 6x  x?
—1_2 N = = - 2.77
Ny =1-355+275N5 ===+ 63 (2.77)
x? x3 4x 3x?
— LN — 2.7
Ny=x=27+5iNp=1——+— (2.78)
x? x3 6x  x?
22 _ 9l N = _ el 2.79
Ns =373 =273 N5 =7 = 673 (2.79)
x? xB x _x?

- 4 N =_"CZ ~_ 2.80
Ne=—T+7:Ne=—7+33 (2.80)
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2.3.1.3.2 Matrices de rigidité

La matrice de rigidité de la section devient :

{F} = [K;{D} (2.81)
{F}YY ={N My M, My} (2.82)
(DY = &{us(x) 605y (x) O, (x) 04 (%)} (2.83)

Ksll Kslz K513 0
Kszz K523 0

= (2.84)
KS Ks33 0
lsym K4
Avec :
K11 :fEdSiKsu =fEZdS;K513 =nydS;K522 =szst (2.85)
S S S S
Kgp3 = f Eyzds; Ks33 = f Eyzds; Ksaq = GJy (2.86)
S S
Remarque :

Jx représente la constante de torsion, fournie par I'utilisateur. Le terme Ksas pourrait
également étre déterminé a l'aide de I'équation (2.45), qui concerne le cisaillement transversal.

Cependant, pour des considérations de précision et d'efficacité du temps de calcul, c'est

I'équation (2.86) qui est utilisée dans le cadre du logiciel OpenSees.

La déformation généralisée est cette - fois calculée par :

{D} = [BI{U} (2.87)

0
(5] = 0 o” —-Ny 0 N 0” 0 ] ~N/ 0 NY 0” (2.88)
0O NN 0O O O N/ O N 0 0 0 N
0o 0 O N O O O 0 0 N/ 0 0
" 6 X . 4 X
Ny =—rz+125 Ny =—7+65 (2.89)
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. 6 X . 2 X
Ns == 1253 Ng=—7+673 (2.90)

La matrice de rigidité de I’élément est finalement donnée par :

[Kelem] =f [B]T[KS][B]dx (2.91)

2.3.1.3.3 Matrices de masse

Les matrices de masse de la section et de I’élément prennent les formes suivantes :

M11 0 0 Mgy,  Mgys 0
Mg, 0 0 0 —Myy,
Msll 0 0 _Msl3
M. = 2.92
[Ms] Mgy Mgs 0 (2.92)
Ms33 0
Mgy, + Mgs3 ]
Ms11 =fpds; Mg, prZdS; Mgq3 =fpzds (2.93)
s s S
M,, =fp22ds; Mg, =fpyzds; M3 =fpy2ds (2.94)
s s s

p peut varier en fonction de y et z.

L

[Metem] = f [NT7[Ms][V]dx (2.95)
0

2.3.1.3.4 Efforts internes et efforts résultants

Le calcul des forces nodales dues a un état de contraintes internes donné se fait finalement par

I’intégrale suivante :

Avec{F} le vecteur des forces de la section issu de I’intégration des contraintes dans les fibres

(équations(2.75) - (2.80)) et [B] qui est donné par 1’équation (2.88).

Les efforts résultants sont donnés par :
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L

{Fres} = f [N]"{Q}dx (2.96)
0
Avec [N] qui est donné par les équations (2.75) - (2.80)

Le vecteur Q dépend du chargement extérieur : {Q}" = (0 q, g, 0 0 0) Si nous

considérons que les efforts distribués sont constants, nous obtenons le vecteur des forces

nodales suivant :

2 0 12 12 2 2 12 12

2 2 2 2
{Fres}T:<O L% Lq, _L qz LCIy 0 L& Lq, L°q, LQy) (2_97)

2.4 Modélisation numerique et comportement mécanique du béton et de I'acier

Apres avoir examiné en profondeur la modélisation de la structure et son comportement
mécanique, il est a présent essentiel de sélectionner les modeles constitutifs les plus appropriés
pour nos applications, en particulier pour I'évaluation de la vulnérabilité sismique des structures

en béton armé. Cette partie détaillera ces choix de maniere approfondie.

2.4.1 Seélection du modele de comportement pour le béton et I'acier

En raison de sa grande hétérogénéité, le béton présente des zones de moindre résistance a
la traction, ou la fissuration se produit. Ce processus de rupture commence par l'apparition de
microfissures réparties aléatoirement sur une zone plus ou moins étendue. Au début du régime
adoucissant, ces microfissures fusionnent pour former la rupture finale a travers des surfaces de
dislocation ou des fissures distinctes. Ce phénoméne de concentration des déformations dans
un volume dépend de I'état de contrainte, de la taille des granulats et de la configuration de la
structure. Dans le comportement d'un béton sous compression, jusqu'a environ 30 % de sa
charge ultime, le matériau reste élastique sans fissuration. Au-dela de ce seuil, des fissures
apparaissent dans la pate. A un niveau de contrainte d'environ 75 %, ces fissures s'allongent et
se propagent, accompagnées de la plastification et/ou de I'écrasement du béton. Si la charge est
augmentée ou maintenue au-dela de cette limite critique, la rupture se produira. Cette réponse
non linéaire est principalement attribuable a deux phénomeénes : la fissuration du béton en

traction et la plastification des aciers, ainsi que I'écrasement du béton en compression.
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2.4.1.1 Comportement mécanique du béton

Le comportement complexe du béton, di & sa composition hétérogene, exige I'élaboration
de modeles constitutifs adaptés. Malgré de nombreuses contributions importantes récentes
offrant divers niveaux de complexité et d'applicabilité, les modéles actuels ne capturent pas
toujours intégralement les caractéristiques observées du materiau. 1l est donc essentiel de
poursuivre le développement des modeles constitutifs pour le béton afin d'intégrer pleinement
les caractéristiques importantes observées lors d'expérimentations dans la modélisation

macroscopique constitutive.

Le béton est un matériau composite. Il est constitué¢ d'un mélange d’agrégats, de ciment, de
sable et d'eau. Son comportement physique est complexe. Il est influencé par sa composition ;
a savoir : le rapport eau/ciment, rapport ciment /agrégat, la forme et la dimension des agrégats
et le type de ciment. C’est un matériau fragile. Son comportement contraintes déformations est
affecté par le développement de microfissures dans son corps avant et aprés application de
charges extérieures. Initialement les fissures sont causées par la ségrégation, le retrait, ou
I’expansion thermique dans la pate de ciment. La progression de ces fissures apres application

des charges contribue au comportement non linéaire du béton.

2.4.1.2 Modéles du béton

Le comportement complexe et non linéaire du béton est géneralement décrit a l'aide de
modeles basés sur la mécanique de I’endommagement, la plasticit¢ ou la mécanique de la
rupture. Cette complexité découle de la forte hétérogénéité du béton, composé de divers
éléments tels que des granulats de tailles différentes, une matrice cimentaire et des cavités, ainsi
que de microfissures présentes méme avant toute sollicitation externe [28]. Sous l'influence de
différentes contraintes, le béton subit des déformations complexes résultant de plusieurs
mécanismes élémentaires tels que I'élasticité, I'endommagement, le glissement, le frottement et
la fissuration. Depuis le début du XXe siecle, des recherches ont été menées pour mieux
comprendre ces mécanismes de dégradation. Elles ont donné lieu a plusieurs théories et
modeles, notamment 1’approche locale de fissuration, la mécanique de la rupture, la théorie de
la plasticité, la théorie de ’endommagement et 1’approche par homogénéisation. Ces avancées
ont conduit au développement de modeéles spécifiques au béton, tels que les modéles
d’endommagement isotrope de Mazars [29], la Borderie [30], ainsi que le modéle de Bazant
[31]. Ces modeles sont actuellement intégrés dans les codes de calcul, permettant ainsi de
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modeéliser efficacement le comportement complexe du béton par la méthode des éléments finis.
Malgré ces avanceées, la modélisation du comportement mécanique du béton reste un défi, étant
donné la diversité des modéles proposés et la nécessite de trouver un équilibre entre fiabilité et

simplicité pour les applications dans le domaine de I'ingénierie des structures en béton.

Il existe une variété de modéles numériques dans la littérature pour représenter le
comportement du béton. Ci-dessous, nous exposons une sélection restreinte de ces propositions
[32].

_________________ s

ﬁ:cm / i

Contrainte

Ebcu

E Ebem

Déformation

Figure 2.4 : Diagramme o-< pour le béton comprimé [32]

2.4.1.2.1 Modéle constitutif de Kent et Park (1971)

De nombreuses recherches ont été menées pour comprendre les lois de comportement du
béton sous chargements monotone et cyclique. Parmi elles, les travaux de Sinha [33] se sont
concentrés sur le comportement du béton sous compressions répétées. Il a été observé que la
courbe contrainte-déformation pour le chargement cyclique est similaire a celle du chargement
monotone. Le modéle uni-axial de Yassin [34], qui s'appuie sur les données expérimentales de
Sinha [33],[37], intégre les mécanismes de dégradation du béton et la perte de raideur résultant
de la fissuration. Ce modeéle suit la courbe contrainte-déformation développée initialement par
Kent et Park [35] et ensuite affinée par Scott, Park, et Priestley [36] Bien que d'autres modeles
plus détaillés et robustes aient été proposés depuis, le modele modifié de Kent reste prisé pour

sa simplicité et sa précision, et est largement utilisé dans le domaine.
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Le modéle modifié de Kent et Park décrit la relation contrainte-déformation du béton en
compression a travers trois phases distinctes. En adoptant la convention ou la compression est

consideérée positive, ces trois phases de la courbe sont présentées de la maniere suivante :

£C gC 2
Branche OA: & < €& o. = Kf, [2(8—) - s_) (2.98)
0 0
BrancheAB: &0 < & < &y o, =Kf/[1—-2Z(e. — )] (2.99)
Branche BC: & > &9 o, = 0.2Kf. (2.100)

Le module tangent E; est défini par les expressions suivantes :

2Kf.
& < & E, = I( fc) (1 — i)l (2.101)
€o €o
& < &Ec < &E20 Et = —ZKf;:, (2102)
£ > &y (2.103)
Ou:
K=1+ @ (2.105)
fe
0.5

7= 2.106)
3+ 0.29f " (2.
m + 0.75p, g —0.002K

Les équations de (2.98) a (2.106) utilisent plusieurs paramétres définis comme suit : €0
représente la déformation sous la contrainte de compression maximale, €0 est la déformation
correspondant a 20% de cette contrainte maximale, K est un coefficient prenant en compte
l'augmentation de résistance due au confinement, Z indique la pente dans la phase
d'adoucissement de la déformation (« strain softening slope »), f. est la résistance a la
compression du béton non confiné (exprimée en MPa), f,, est la résistance a la limite élastique
des armatures transversales, ps est le pourcentage d'armatures transversales par rapport au
volume du noyau de béton (calculé hors étriers ou attaches), h’ désigne la largeur de ce noyau
de béton hors étriers ou attaches, et s, est I'espacement entre les étriers. En raison de son
efficacité numérique, ce modele est fréquemment utilisé par de nombreux chercheurs, comme
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indiqué dans les travaux de [37],[38], et intégré dans divers logiciels de calcul de structures en

génie civil, OpenSees [39].

2.4.1.2.2 Modele de Chang et Mander (1994)

Le comportement du béton en compression se caractérise par une relation contrainte-

déformation non linéaire, reflétant une pseudo-ductilité due a la microfissuration du matériau.

La Figure 2.5 illustre cette relation (c-g) pour le béton en compression.

W .l
g P—. ]
cr -
E e Compression
E Ligne droite
=
=
-
fe
Traction E,
Ligne droite 1

T 1

f, Ec

—E; —>

te
. € e

Déformation, &,

Figure 2.5 : Courbe enveloppe de compression et de traction [40]

a. Comportement en compression

La courbe enveloppe de compression Figure (2.5) est caractérisée par le module tangent
initial Ec, les coordonnées au pic (e;, f;), la déformation critique de compression &, ainsi que
la déformation due a I'éclatement du béton (spalling strain) &.,.Tous ces parametres peuvent
étre ajustés en se basant sur des résultats expérimentaux spécifiques, permettant ainsi un
calibrage plus précis de I'enveloppe de compression du béton. Cependant, Chang et Mander
[40] ont proposé des relations empiriques pour les parametres E, €., et r, en s'appuyant sur une
analyse approfondie des recherches antérieures. Les paramétres relatifs a I'enveloppe de
compression du béton non confiné peuvent étre déterminés a partir de la contrainte de résistance

du béton confiné fc’ (en MPa) selon les relations suivantes :

E, = 8200(f)3 (f/en MPa) (2.107)
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1
g = (gz)z: (f.en MPa) (2.108)
r= 5—62 -1.9 (f.en MPa) (2.109)

Ou :

f: est la résistance du béton confiné (en MPa).
E.: est le module tangent initial.

€. -est la déformation au pic.

r :est le parametre de Tsai qui définit la forme enveloppe de compression.

b. Comportement en traction

Pour la courbe contrainte-déformation du béton en traction, on identifie deux phases
principales : au début, le comportement est presque élastique linéaire, avec une légere perte de
rigidité avant d'atteindre le pic. Ensuite, une seconde phase (phase adoucissante) se distingue
par une chute presque brutale de la contrainte apres le pic.ll est bien connu que le béton est
nettement moins résistant en traction qu’en compression. Le modele suivant représente le

comportement du béton en traction.

La courbe enveloppe de traction dans le modéle de Chang et Mander présente une forme
similaire a celle de la courbe enveloppe de compression Figure (2.6). Les parametres sans

dimension pour la courbe enveloppe de traction sont déterminés par :

xt = Ee

- gt (2110)
n+ _ ECEt

=7 (2.111)

La déformation de fissuration adimensionnelle est donnée par :
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At y(x:r)
Xerk = Xer — n+z(x+)
cr

(2.112)
La déformation du béton, &., correspond a la déformation due a la contrainte de
compression, tandis que &, désigne la déformation résultant de la contrainte de traction
maximale. La résistance a la traction est représentée par f;, et E. est le module d’Young initial
du béton. La variable x* se référe a la déformation adimensionnelle sur la courbe enveloppe de
traction, tandis que x7. indique la contrainte critique sur cette méme courbe, utilisée pour définir
une ligne tangente jusqu’a la déformation de fissuration Eck. Enfin, x., correspond a la

déformation de fissuration adimensionnelle comme illustré a la Figure 2.6.

La contrainte f. ainsi que le module E, pour une déformation donnée sur la courbe

enveloppe de traction sont déterminés par :
fo= 1) (2.113)
E, = Ef (x*) (2.114)

Ou fF (x*) et Ef (x*) sont définies par :

Sixt <xlt:
f.t = fry(x*) (Equation de Tsai) (2.115)
Ef = E.z(x%) (2.116)
5= fily(xd) + nfz(xt)(x" —x2%)]  (Ligne droite) (2.117)
E{ = E.z(x%) (2.118)

Six* = x}
fFf=Ef=0 (Eclatement) (2.119)
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Les parametres associés a la courbe enveloppe de traction incluent la résistance a la traction
ft du beton, la déformation due a la contrainte maximale ebt, et le paramétre r qui détermine la
forme de la courbe enveloppe. La déformation critique sur la courbe enveloppe de traction, x+,
ou la courbe enveloppe commence a se comporter de maniere linéaire, peut étre contrlée et

calibrée a partir de résultats expérimentaux ou de relations empiriques [41], [42].

. ol o
= X | |
= = ~ Compression (-)
= - :
=
&= Ligne droite
= :
= Traction (+) V)
= E.
E . - Ligne droite T x
o= =]
3 '—aﬂx\ x =

Deformation normalisée, x

Figure 2.6 : Représentation normalisée de la courbe enveloppe de compression et de traction

2.4.1.3 Mod¢eles de P’acier

Aprés avoir présenté quelques modeles de comportement du béton, nous passons aux
modeles de I’acier. Contrairement au béton, le comportement de I’acier est quasi identique en
traction et en compression. La courbe de la Figure 2.7 montre 1’allure du comportement de
I’acier soumis a un essai de traction. Nous y constatons clairement deux comportements, un
comportement élastique, lorsqu’on se situe au-dessous du point de la limite élastique, ¢’est-a-
dire que la courbe de décharge est confondue avec la courbe de charge (quand le chargement
redevient nul, I’éprouvette retrouve sa forme initiale). Lorsque le point de la limite élastique est
dépassé méme si le chargement est supprimé, des déformations permanentes apparaissent.
Contrairement au béton, le module de décharge est pratiquement le méme que le module
d’¢élasticité initial [43].
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% I

Linpte élastique

ALomt de rupture
/
7

T —
’ Linge de charge post-élastique

/
| 2
| . ’
4/ Ligne de charge/décharge
/ pre-elastique
s
/
!
!
/ I
/\ 1 oo
Nouvel état imtial Es

Figure 2.7 : Comportement de I’acier en traction simple

2.4.1.3.1 Modeéle élasto-plastique simplifier

Un premier modele simple qui peut étre utilisé pour la simulation du comportement de

I’acier est le modéle uni axial elasto-plastique avec écrouissage cinématique linéaire.

-

S

Figure 2.8 : Modele elasto-plastique simplifié [44]
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fy : Limite d’écoulement (MPA) ;
Es : Module d’Young (MPA) ;

gy : Déformation élastique ;

eu : Déformation ultime.

2.4.1.3.2 Loi uni axiale monotone

Le modele de Menegotto et Pinto [45] est utilisé pour décrire le comportement de I'acier
dans cette étude. Ce modele a été amélioré dans les travaux ultérieurs de Filippou et EImorsi
[46], [47] et permet de modéliser le comportement uniaxial des armatures de béton armé sous
chargements monotones. Il inclut également la non-linéarité en prenant en compte les effets de
I'écrouissage cinématique linéaire des barres. La courbe de chargement en traction monotone
est segmentée en trois phases distinctes : I'élasticité linéaire, une phase de transition, et
I'écrouissage (Figure 2.9). La limite élastique de I'acier est spécifiée par fsy, et le module tangent
initial est noté Eos. La courbe de la Figure 2.9 illustre ces comportements. La relation contrainte-
déformation est représentée par deux asymptotes, ayant une pente initiale EOs (module
d'élasticité initial) et En = aEos (o étant le parametre d'écrouissage isotrope). La courbure de la
phase de transition entre ces deux asymptotes est contrélée par le paramétre R, une constante
dimensionnelle qui refléte les propriétés mécaniques de I'acier et dont la valeur est déterminée

expérimentalement R=20, selon Filippou et EImorsi [46], [47].
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Figure 2.9 : Comportement monotone de 1’acier [45]

2.4.1.3.3 Loi uni axiale cyclique de ’acier

Le modéle de Menegotto et Pinto est généralement utilisé pour simuler le comportement
des barres d’acier sous chargement cyclique [45]. La courbe de traction cyclique de I’acier est
typiguement décrite par une équation unique en termes de relation contraintes-déformations

comme suit :

ot = be' + % (2.120)
e = % (2.121)

ot = % (2.122)
R=R,— a:lff (2.123)

Le point (&, a¢) correspond aux coordonnés du dernier point ou I’on a changé le sens de
chargement. Le facteur b est défini comme le rapport En/Eo et R est un parametre définissant la

forme de transition de la branche de transition de la courbe (Figure 2.10). Ce paramétre permet
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une bonne représentation de 1’effet « Bauschinger » et dépend de I’histoire des déformations.

Les paramétres a1, a2 et Ro sont des parameétres qui doivent étre obtenus expérimentalement.
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g |
S 200
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Déformation. e

Figure 2.10 : Comportement cyclique de I’acier [45]

2.4.2 Modeles de comportement adoptés

Il convient de noter que les modéles de Kent et Park modifié et de Yassin pour le béton,
ainsi gue le modéle de Menegotto et Pinto modifié par Filippou pour I'acier, sont intégrés dans
le logiciel de modélisation OpenSees. Ils sont accessibles directement via les commandes
Concrete01, Concrete02 et Steel02, respectivement. Ces modeles, qui ont prouvé leur efficacité,
sont utilisés dans ce mémoire. Par ailleurs, des outils de post-traitement spécifiques sont
employés pour évaluer la performance locale des structures modélisées avec des éléments

poutre multifibres lors de séismes [48].
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Figure 2.11 : Relation contrainte-déformation hystérésis typique du modéle de béton [48]

L'efficacité des modeles de matériaux et des techniques de modélisation est évaluée pour
représenter le comportement non linéaire de batiments asymétriques soumis a des actions

sismiques.

Figure 2.12 : Comportement monotone de I’acier "Steel02" [48]
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2.5 Conclusions

Dans ce chapitre, divers modeéles ont été exposés concernant le comportement du béton et
des aciers. Pour la suite de cette étude, nous opterons pour l'utilisation du modéle de Kent-Scott-
Park pour le béton, ainsi que d'un modéle basé sur la théorie de plasticité pour I'acier, soit le
modéle élasto-plastique simplifié ou le modele Mazzoni. Ces choix seront appliqués dans la
simulation numérique des structures en béton armé soumises a différents types de chargements

statiques, cycliques et sismiques.
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Approches d'analyse sismique basées sur les performances

Sommaire
K T0 A [ oo [0 o1 £ o o PSSP 84
3.2 lrrégularités verticales dans les codes de conception aCtUElS ..........ccoeveveieiviiecieie e, 84
3.3 Procédure pour estimer les sollicitations sismiques des structures irrégulieres ............c.ccoevevenen. 85
3.4 Recherches antérieures sur les irrégularités VErtiCales ............ccccovvevieieieieie s 86
3.5  Approche pour étudier les irrégularités VErtiCales..........covviiiriiiiiniieiee e 87
3.6 Principes et objectifs de la conception paraSiSMIQUE .........ccoereriieriiiinenese e 87
3.7 Facteur de COMPOITEMENT ........iiiiitiiitiit et bbbttt 88
3.8 Méthodes d'analyse ParaSiSMIGUES ..........eviirieiiirieiiisie ettt bbb 92
3.8.1 MEthode StatiqUeE HNBAITE..........cceii et re e rs 93
3.8.2 Méthode statique NON TINBAITE.............cviiiiiieiice e 93
3.8.3 Méthode dynamique lINBAITE .........ccveviiiiieiiieie ettt re e 94
3.84 Méthode dynamique NON lINBAITE .........cc.civiiiiiie et 94
3.9 ANAIYSE PUSNOVET ...ttt bbbt et 95
3.10 Systeme a un seul degré de liberté EqUIVAIENT ..........ccooviiiiiiii e 97
3.10.1  DéEplacement MaXiMAal .........coviiiiiiiiiieiiee s 102
3.10.2  Choix de la forme du chargement latéral.............coooiiriiiiiiii s 102
3.11 Procédures d’analyse dynamiqUe ..........coocuiiiiiiiiiiiieiiee et 104
3.11.1  Analyse Modale temporelle (Systemes ElastiqUES) ........cccevvieriieeieiieiiie et 104
3.11.2  Analyse Modale SPECLIAlE.........c..ciieiiic et 108
3.11.3  Analyse Temporelle Non-lingaire (MDTN) .....coviviiiieiiiiiicese et 109
3.11.4  Analyse Modale Temporelle DEcouplée (AMTD) ....c.ooeiiireiiiieiseee s 111
3.11.4.1  Limites de 1a MEthOde AMTD.......couiiiiiiie ettt ene et nbe e 113
3.11.4.2  Limites de 1a MEthode AMTD ..ot 115
3.12 IMBENOOE N2ttt bt se ettt ettt e b e st e e ebe st e e etesee e ete e 116
3.12.1  Principe de la MEBTNOUE : ......oviuiiiiiieee s 116
3.12.2  Description de la méthode : La procédure de la méthode se décompose en six étapes : ....116

82



3.13 Meéthode du spectre de capacité selon PATC 40 ......cocooviiiiiiiiiie e 122

3.13.1  Principe de 1a MENOUE .........oiuiieieiieiee et 122
3.13.2  Hypotheses FONAAMENTAIES .........cuoieieiiiiie i 123
3.13.3  Etapes de 18 MEtNOGE. .........ccoveeveeeeeeeeeeieeeeee e sttt nenen 123
3.14 CONCIUSTON ..ttt b bbbt bbbttt 125

83



CHAPITRE 3 : APPROCHES D'ANALYSE SISMIQUE BASEES SUR LES PERFORMANCES

3.1 Introduction

L’objectif fondamental de la conception sismique est d'assurer que les structures des
batiments disposent d'une résistance et d'une capacité de déformation suffisantes pour résister
aux sollicitations sismiques générées par les mouvements du sol. Il est également crucial de
maintenir une marge de sécurité adéquate pour éviter les effondrements catastrophiques.
Pendant de nombreuses décennies, les procédures de conception sismique ont été
principalement axées sur la résistance élastique des structures, sans prendre en compte de
maniere explicite les sollicitations sismiques et les capacités de déformation inélastique. Cette
approche ne tient pas compte des effets dynamiques et inélastiques auxquels les structures

peuvent étre soumises lors d'un séisme.

Cette recherche se concentre spécifiqguement sur les structures irrégulieres. Dans ce cadre,
il est nécessaire de présenter brievement les critéres utilisés dans les codes de conception actuels
pour caractériser les structures présentant des irrégularités verticales. Un état des connaissances
sur les effets de ces irrégularités sera également présenté. Ensuite, I'approche adoptée dans cette
these pour analyser les effets des irrégularités verticales sera détaillée, accompagnée d'un
résumé des problématiques abordées dans les chapitres suivants. Enfin, une description

approfondie des modéles structuraux et des différents types d’irrégularités étudiés sera fournie.

3.2 Irrégularités verticales dans les codes de conception actuels

Les codes de conception actuels, tels que I'Uniform Building Code (UBC) [52],
répertorient plusieurs types d'irrégularités verticales. Ces codes définissent les irrégularités en
termes de rigidité, de masse, de géométrie et de capacité de résistance. Les principales

catégories incluent :

e Sous-étage mou (irrégularité de rigidité) : Un étage présentant une rigidité insuffisante
par rapport aux étages adjacents.

e Irrégularité de poids (masse) : Des variations significatives dans la masse entre les
étages.

e Irrégularité géométrique verticale (retrait) : Des changements brusques dans la
géométrie verticale, tels que des retraits dans les structures.

e Discontinuité de capacité (étage faible) : Un étage dont la résistance structurelle est

nettement inférieure a celle de I’étage supérieur.
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e Discontinuité en plan dans le systeme de résistance aux forces latérales : Un
changement abrupt dans la distribution des éléments porteurs ou des systemes de

résistance.

L'Eurocode [49] propose des classifications d'irrégularités similaires, et une structure est
considérée comme “irréguliere” lorsque le rapport entre certaines quantités entre les étages
adjacents dépasse des valeurs minimales prescrites. Par exemple, le UBC [50] stipulent qu'une
structure avec un étage "faible" doit avoir une résistance inférieure a 80 % de celle de 1’étage

supérieur, et est interdite si elle est inférieure a 65 %.

Les directives actuelles imposent I'utilisation d'une analyse dynamique (par exemple, une
analyse spectrale élastique) pour déterminer la distribution latérale des forces de conception
lorsqu'une structure présente une irrégularité de rigidité, de masse ou une irrégularité
géométrique verticale. Cependant, ces directives ne fournissent pas de procédure explicite pour
estimer les demandes sismiques pour ces types de structures. La procédure proposée dans cette
recherche vise a combler cette lacune et a guider les concepteurs dans 1’évaluation des

consequences des irrégularités sur la réponse structurelle.

3.3 Procédure pour estimer les sollicitations sismiques des structures irréguliéres

La méthodologie de conception sismique proposée par Krawinkler [51] est une approche
transparente visant a garantir que les capacités des structures dépassent les sollicitations
sismiques avec une marge de sécurité adéquate. Cette approche repose sur un systeme de

conception a deux niveaux :

- Phase de conception conceptuelle : Les demandes sismiques sont estimées et la
conception préliminaire de la structure est élaborée.
- Phase d'évaluation et de modification de la conception : La résistance, la rigidité et

les détails des éléments sont ajustés pour répondre aux exigences de performance.

Rahnama et Krawinkler [52] ont détaillé cette méthodologie. Les travaux préliminaires ont
été réalisés par Osteraas [53] Krawinkler [51], tandis que Nassar [51] ont fourni une évaluation
des demandes sismiques pour des systemes a un seul degré de liberté (SDDL) et des systemes
a plusieurs degrés de liberte (PDDL). Rahnama et Krawinkler [52] ont examiné les effets des

sols mous et des différents modeles d'hystérésis sur les demandes sismiques, et Seneviratna [54]
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ont exploré les effets inélastiques des systemes MDOF pour les structures réguliéres. Plus
récemment, Gupta [55] a veérifié la conception en utilisant des structures a ossature métallique.

Cette recherche se concentre sur les effets des irrégularités verticales en examinant les
demandes de déformation sismique pour ces types de structures. Les résultats visent a améliorer
la compréhension du comportement de ces structures et a fournir des informations pour affiner

la méthodologie de conception proposée.

3.4 Recherches antérieures sur les irrégularités verticales

Les effets des irrégularités verticales sur le comportement sismique des structures ont été
largement étudiés, mais la majorité des recherches se sont concentrées sur les irrégularités en
plan, telles que les discontinuités dans les distributions de masses, de rigidites ou de résistances.
Les études sur les irrégularités verticales sont relativement moins nombreuses, bien que ces

irregularités jouent un réle crucial dans le comportement sismique global des structures.

Les irregularités verticales se manifestent par des discontinuités dans les distributions de
masse, de rigidité et de résistance. Bien que ces aspects soient reconnus comme pertinents, la
majorité des études se concentrent sur des aspects spécifiques tels que les structures en retrait

et les structures avec un premier étage mou.

Les structures en retrait, présentant un changement abrupt dans la distribution verticale de
masse, rigidité ou résistance, ont été étudiées par Wong et Tso [56]. lls ont observé que les
poids modaux des modes supérieurs sont significatifs et peuvent influencer la distribution des
charges sismiques. Humar [57] ont noté que les déformations inter-étages dans les structures en

retrait dépendent du niveau de I’étage considéré.

Les structures a premier étage mou ont subi des dommages importants lors du séisme de
Mexico en 1985, ce qui a conduit a plusieurs études. Ces recherches ont révélé des demandes
élevées en ductilité pour ces structures et ont souligné I'importance de la période dominante de
I'excitation. ont confirmé que la réduction de la résistance du premier étage augmente les

demandes de ductilité.
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En conclusion, bien que de nombreuses études aient été realisées sur les irregularités
verticales, beaucoup se concentrent principalement sur le comportement élastique et les effets
des discontinuités spécifiques. Peu d’études offrent une évaluation compléte des effets des
irregularités verticales sur les demandes sismiques élastiques et inélastiques. Cette recherche

vise a combler cette lacune en fournissant une évaluation détaillée.

3.5 Approche pour étudier les irrégularités verticales

Cette recherche a pour objectif de fournir une évaluation compléte des effets des
irregularités verticales sur la réponse sismique des structures de batiments. Elle utilise des
structures génériques spécifiques et se concentre sur les structures a longue période, dont la

réponse est dominée par la plage de vitesse constante d'un spectre de sol ferme typique.

Les irrégularités verticales peuvent découler de variations dans la masse ou la rigidité des
étages. Cette étude examine separément. Les demandes de déplacement du toit et la répartition
des demandes d’étages sont évaluées a partir d’analyses dynamiques élastiques et iné¢lastiques

réalisées a I'aide du programme OpenSees.

3.6 Principes et objectifs de la conception parasismique

La conception parasismique des structures en génie civil repose sur deux principes
fondamentaux : la ductilitt et le dimensionnement en capacité. Pour optimiser le
dimensionnement des structures, il est essentiel d’intégrer les exigences de résistance, de
rigidité et de ductilité tout en tenant compte des objectifs d'utilisation et des contraintes

architecturales.

Les normes de calcul parasismique s'appuient sur une solide expérience en matiere de
conception, de construction, et d'analyse du comportement des structures lors de séismes.
L'objectif principal est de concevoir des structures capables de supporter les déformations
sismiques sans s'effondrer. Cet objectif est atteint en employant diverses approches de
conception et en dotant les structures de capacites de dissipation d'énergie par des déformations

plastiques, comme illustré en Figure 3.1. Parmi ces approches, on distingue :

a. Des structures ou les déformations restent principalement élastiques, garantissant ainsi
une résistance et une rigidité accrues.

b. Des structures qui développent une unique zone plastique significative, généralement
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située a la base, caractérisées par un comportement global non dissipatif pouvant
conduire & un effondrement localisé a un seul étage.
c. Des structures dans lesquelles plusieurs zones dissipatives sont formées, permettant une

absorption efficace de I'énergie sismique et une réduction du risque d'effondrement.

Les structures ou les

déformations sont
essentiellement
elastiques.

L
Fd

Efforts

b) Les structures forment
une seule zone

plastique significative,

généralement en base. |yl wn

c
Les structures forment

de nombreuses zones
dissipatives.

Déplacements
.

r

Figure 3.1 :Comportement des structures [58]

Bien que la sécurité des personnes dans les zones a risque sismique éleveé soit la priorité
des codes contemporains tels que I’Eurocode 8 [59], les considérations économiques permettent
aux structures de se comporter de maniére inélastique et de subir des dommages jusqu'a un

certain degré, a condition que la sécurité des occupants soit maintenue.

Etant donné que les niveaux d'endommagement que doit tolérer une structure ne peuvent
étre prédits par des méthodes d'analyse linéaire, un facteur de comportement est utilisé pour
modeéliser la réponse non linéaire des structures. Ce facteur permet de définir des systémes

linaires équivalents, que ce soit en termes de déplacement ou en termes d'énergie.

3.7 Facteur de comportement

Le facteur de comportement, noté q et R dans les codes de conception européens et
ameéricains, joue un réle clé dans les stratégies de dimensionnement économique des structures.
Il permet de réduire les forces obtenues par une analyse linéaire pour prendre en compte la
réponse non linéaire d'une structure lors d'un séisme. Ce facteur est déterminé en fonction du

matériau, du systeme structural de contreventement, et des méthodes de dimensionnement
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utilisées. Pour les structures métalliques, il peut étre relativement élevé comparé a d'autres types
de structures, a condition que la ductilité nécessaire puisse étre pleinement mobilisée lors de la
réponse au seisme. Ainsi, le facteur de comportement R tient compte simultanément de la
demande de ductilité due a I’action sismique et des capacités dissipatives d’énergie disponibles

dans la structure.

La détermination de ce facteur peut se faire en considérant un systéme équivalent a un seul
degré de liberté, ou la relation non linéaire entre la force et le déplacement est représentée par

une courbe bilinéaire idéalisée (Figure 3.2) :

F a

N

F
F

]

H——
e

&= &= &=

L, u; u

Figure 3.2 :Courbe force-déplacement [58]
Avec :

F;: Force de calcul.

uy: Déplacement correspondant a la force de calcul.
u,: Déplacement a la limite € lastique.

F,: Force élastique.

F,:Force a la limite €élastique.

u,: Déplacement élastique

u;: Déplacement maximal
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Sachant que :
F, = K*uj = M*w?u; (3.1)
et
uf 3.2
po (32)
Uy
ou:

E,: force correspondant a la limite élastique

M*:Masse équivalente du systeme.

w: Pulsation

w: Facteur de ductilité

Ces expressions montrent que la ductilité et la force a la limite élastique sont reliées.

Si I'on suppose que le systeme dispose d'une certaine capacité de déformation dans le

domaine non linéaire, alors la force Fy doit étre au moins égale a la force appliquée (force
sismique). Cette approche peut étre formulée comme suit :

M*S,.
E, = (3.3)
y Rll
Avec : R, = E = M Sae (3.4)
E, E,
R, = Lo - M (35)
YR E,

S, accélération élastique.

R,: Facteur de réduction de la force, qui dépend de la ductilité et de la période de la structure
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Une expression similaire est souvent présente dans les codes parasismiques, avec la différence

que la force F, dans I'équation (3.1) correspond a la force calculée, inférieure a la force réelle

E,. Cette différence est principalement due au mécanisme de sur-résistance.

En tenant compte de cette propriété on peut déterminer le rapport entre la force réelle et celle

de calcul, noté R, (facteur de force ou de sur-résistance) comme suit :

F,
R.=2 3.6
=, (3.6)
Avec : F, FE
R====_2=RR 3.7
Fg FEFy pos 3.7

En conclusion, le facteur de comportement global R, défini comme le rapport entre la force
élastique et la force de calcul, peut étre exprimé comme le produit du facteur Ru (lié¢ a la
ductilité) et du facteur Rs (lié a la sur-résistance).

Dans les réglementations américaines, le facteur de comportement est désigné par Ry, avec
des valeurs comprises entre 1 et 8. Au cours des années 1980, un programme de recherche
expérimentale mené par l'université de Berkeley a conduit a la définition du facteur de
comportement Ry comme le produit de trois composantes prenant en compte respectivement la

ductilité, la sur-résistance, et I'amortissement visqueux (voir expression (3.8)) :

R,: Facteur qui dépend de I” amortissement.

Sans données complémentaires précises, les valeurs des facteurs R et R, sont prises égales
a l'unité (R = R,).Plusieurs méthodes ont été proposées dans la littérature pour évaluer les
facteurs de réduction R, en se basant sur deux parametres structurels a savoir : la sur-résistance

et la ductilité [60].

La Figure 3.3 illustre la variété des propositions du facteur R, selon Newmark; Krawinkler

; Hidalgo; Miranda; Vidic et Borzi [60], [51], [61], [62], [63], [64].
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a) Newmark et Hall (19382)
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Figure 3.3 :Différentes propositions du facteur R,

3.8 Meéthodes d'analyse parasismiques

Les codes parasismiques ont pour objectif principal d'assurer de maniére fiable un niveau
satisfaisant de slreté et de fonctionnement face aux risques naturels. Pour cela, ils proposent
diverses procédures de calcul. Les structures doivent étre capables de résister de maniére
mesurable aux séismes et atteindre des niveaux de performance cible, correspondant a des
niveaux de dommages économiquement et socialement acceptables. Pour évaluer la
performance structurelle, les codes recommandent l'utilisation de différentes méthodes
d'analyse : statique linéaire équivalente (MSLE), statique non linéaire (MSNL), dynamique
linéaire (MDL) et dynamique non linéaire (MDTN).

La méthode statique non linéaire (MSNL) est couramment utilisée pour évaluer les
performances structurelles, mais elle a des limites. Elle ne peut pas représenter avec précision
les changements de réponse dynamique dus a la dégradation de la rigidité de la structure et ne

prend pas en compte les effets des modes supérieurs de vibration dans les systémes a plusieurs
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degrés de liberté (MDOF). Si une structure a une réponse significative dans un mode supérieur,
la méthode dynamique linéaire (MDL) doit également étre utilisée pour valider la conception.
Dans ce cas, des criteres moins stricts peuvent étre appliqués a la MDL, en raison des

informations apportées par la méthode MSNL.

La méthode dynamique non linéaire (MDTN) est admissible pour toutes les structures.
Lorsqu'elle est utilisée, l'autorité compétente doit confier son examen et son approbation a un
ingénieur tiers indépendant possédant une expertise approfondie dans les procédures non
linéaires. A l'instar de la méthode statique non linéaire (MSNL), les résultats de la MDTN
peuvent étre directement comparés aux données des tests sur le comportement de composants
structuraux représentatifs pour évaluer la performance de la structure sous des sollicitations
sismiques. La MDTN offre une précision potentiellement supérieure a celle de la MSNL en

évitant certaines approximations.

3.8.1 Meéthode statique linéaire

La méthode d’analyse statique linéaire est la plus ancienne, la plus simple et la plus
fréquemment utilisée pour le dimensionnement des batiments. Elle repose sur I'hypothese que
le comportement structurel est principalement déterminé par le mode de vibration fondamental.
La distribution horizontale des charges appliquées statiqguement correspond approximativement
au premier mode, ce qui représente une simplification importante. Cette méthode est limitée
aux batiments réguliers de faible et moyenne hauteur. Pour tenir compte de la capacité de
dissipation d'énergie de la structure, le spectre de dimensionnement est obtenu en ajustant le

spectre élastique avec le facteur de comportement.

3.8.2 Méthode statique non linéaire

L’analyse statique non linéaire, connue également sous le nom d’analyse Pushover,
consiste & appliquer un chargement incrémental distribué suivant la hauteur de la structure. Les
résultats de cette méthode se présentent sous la forme d’une courbe inélastique, illustrant la
variation de 1’effort tranchant a la base en fonction du déplacement au sommet de la structure.
Bien que relativement simple, cette méthode fournit des informations précieuses sur la
résistance, la déformation, la ductilité et la distribution de la demande statique non linéaire. Elle
permet ainsi d’identifier les modes de ruine et les zones de formation des rotules plastiques.
Malgré certaines limitations, comme la négligence des variations des allures de chargement et

I’influence des modes supérieurs, cette méthode donne une estimation raisonnable de la
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capacité de déformation globale, particulierement pour les structures ou le premier mode est
préponderant. Elle est plus appropriée pour les structures de faible hauteur et les périodes
courtes [65].

Récemment, 1’analyse modale Pushover a été développée, représentant une amélioration
notable de I'analyse statique Pushover couramment utilisée. Cette méthode prend en compte la
contribution des modes supérieurs a la réponse ainsi que la distribution des forces d'inertie due
a la dégradation de la rigidité. La distribution le long de la hauteur de la réponse estimée par
I'analyse modale Pushover est généeralement similaire aux résultats "exacts” obtenus via
I'analyse temporelle inélastique [66], surtout lorsqu'on compare les valeurs médianes ou

moyennes des déplacements d'étage (demandes).

3.8.3 Méthode dynamique linéaire

La méthode d'analyse dynamique linéaire implique l'intégration directe dans le temps des
équations du mouvement. L'un de ses principaux avantages est de préserver les réponses avec
leurs signes respectifs. Cette approche permet de calculer les réponses en force et en
déplacement a I'aide d'une analyse modale ou temporelle. Généralement, I'analyse du spectre
de réponse est privilégiée par rapport a I'analyse modale, car elle évite la nécessité d'effectuer
une analyse temporelle pour chaque mode de vibration individuel. Au lieu de cela, les demandes
sont directement calculées en utilisant I'accélération maximale du sol a partir du spectre de

réponse sismique ou du spectre de réponse du mouvement du sol complet.

3.8.4 Meéthode dynamique non linéaire

La méthode d’analyse dynamique non linéaire repose sur l'intégration directe des équations
de mouvement, utilisant des enregistrements réels ou simulés, ou des algorithmes incluant les
déformations élastoplastiques de la structure. Bien que cette méthode soit potentiellement apte
a représenter fidelement le comportement réel lors d'un séisme, le principal défi réside dans le
choix approprié d'un enregistrement (accélérogramme), en raison de la grande variabilité due &
la nature du sol et a la distance par rapport a la source. Par conséquent, il est crucial d'utiliser
plusieurs types d'enregistrements ou de créer un accélérogramme artificiel qui reproduit les

principales caractéristiques des seismes potentiels.
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3.9 Analyse Pushover

Le terme « analyse pushover » ou poussée progressive désigne une méthode moderne issue
de l'analyse classique de I’effondrement basée sur I'analyse plastique des structures. Cependant,
contrairement a I'analyse plastique, qui se concentre sur la resistance ultime face aux charges
verticales, I'analyse pushover se distingue par son objectif de caractériser la résistance latérale
ainsi que les déformations locales au sein de la structure. Freeman [67] fut le premier a
introduire I'analyse pushover dans le cadre de la méthode du spectre de capacité (« Capacity
Spectrum Method », CSM), méthode qui a été ensuite développée. Plus tard, Sasaki et ses
collaborateurs [68] ont reconduit cette approche pour intégrer les effets des modes de vibration
les plus élevés. Pour ce faire, des modéles de charges latérales, basés sur I'analyse modale, ont

été employés afin de générer une série de courbes pushover [32].

L'analyse « pushover » est une méthode statique non linéaire dans laquelle des charges
horizontales sont appliquées progressivement a une structure selon un schéma prédéfini,
généralement basé sur le mode fondamental de vibration. Cette procédure se poursuit jusqu'a
ce que la structure atteigne un état d’endommagement plastique, considéré comme la limite de
sécurité acceptable. Le terme « pushover » fait référence a la capacité de cette méthode a établir
une courbe effort-déplacement unique, permettant de caractériser le comportement global de la
structure. L'intensité de la charge est progressivement augmentée jusqu'a ce que la structure

atteigne son déplacement maximal [69].

La Figure 3.4 illustre graphiquement cette procédure. La courbe montre la charge latérale
(effort tranchant a la base) en fonction du déplacement (généralement au sommet de la
structure). Cette courbe indique comment la structure réagit a diverses sollicitations
horizontales, quelles que soient leur intensité. A mesure que la force augmente, le déplacement
de la structure augmente jusqu'a ce qu'elle perde toute capacité de résistance. La Figure 3.4
présente la procédure de calcul de cette analyse sous forme graphique, illustrant la relation entre
la charge latérale (effort tranchant a la base) et le déplacement (généralement au sommet). Cette
courbe revéle le comportement de la structure sous des sollicitations horizontales variées. En
augmentant la force appliquée, le déplacement de la structure augmente jusqu'a ce que sa

capacité de résistance soit entierement épuisée.
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Quatre niveaux d'endommagement peuvent étre identifiés sur cette courbe :

- Niveau I : Comportement élastique de la structure, correspondant a I'état de conception
habituel avec des dommages superficiels ou inexistants.
- Niveau Il : Endommagement controlé, ou la stabilité de la structure est maintenue malgré

la présence de dommages mineurs.
- Niveau Il : Endommagement avancé, caractérisé par une sécurité réduite et une stabilité

compromise.
- Niveau IV : Ruine potentielle de la structure, fortement degradée et proche de

I'effondrement.

Cette représentation graphique permet ainsi de visualiser la progression des dommages et de

comprendre la capacité de résistance de la structure a différentes intensités de sollicitation.
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Figure 3.4 :Signification physique de la courbe Pushover [32]

Les codes de calcul précédents, tels que RPA99 et PS92, valorisaient les structures
dissipatives en permettant de réduire 1’action de calcul par un facteur de comportement lors du
dimensionnement avec une analyse élastique. Cependant, cette approche est inadaptée pour la
réévaluation des structures existantes et la conception de structures irréguliéres dont le
comportement dynamique est trop complexe pour étre traité par une méthode simplifiée. Par
conséquent, I’analyse linéaire devient insuffisante, voire non économique. Dans ce cas, il est
préférable de recourir a des simulations complétes par la méthode des éléments finis, en utilisant

des algorithmes d'intégration temporelle [32].
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Le calcul statique non-linéaire en poussée progressive (ou pushover) est une methode
intéressante. Reéalisée de maniére itérative, elle utilise les mémes lois de comportement des
matériaux et des sections que 1’analyse dynamique élasto-plastique, tout en évitant les
complexités du calcul temporel étape par étape. Cette méthode permet d’évaluer les
mécanismes potentiels d’effondrement et la distribution des dommages dans une structure. Le
lien avec le probléme dynamique est maintenu grace a la définition d’un déplacement “cible",
qui représente le déplacement maximum que la structure peut atteindre [70]. Cette approche du
point de performance est applicable aussi bien pour la conception de nouvelles constructions
avec un certain niveau de protection parasismique que pour 1’évaluation des batiments existants,

comme indique dans [71], afin de les requalifier ou de les mettre en conformité sismique [72].

Les procédures statiques non linéaires (MSNL) de type pushover sont couramment
employées dans les codes de conception sismique actuels, tels que I'Eurocode 08 [59], et
potentiellement, dans le réglement parasismique algérien RPA99 [8]. Bien que 1’analyse non-
linéaire temporelle offre une estimation plus précise des exigences sismiques, les méthodes
MSNL, en dépit de leur simplicité, fournissent des informations cruciales sur la réponse
inélastique des structures et permettent d’évaluer les mécanismes plastiques prévus. Elles sont
souvent privilégiées dans les applications d'ingénierie courante pour éviter la complexité des

méthodes temporelles.

3.10 Systeme a un seul degré de liberté équivalent

D'aprés plusieurs recherches, notamment celles de Saiidi, Fajfar et Lawson[73], [74] et
[75], il n'existe pas de méthode unique pour définir un systéme a un seul degré de liberté.
Cependant, toutes ces approches reposent sur une hypothése de base commune : la déformation
d'un systéme a plusieurs degrés de liberté peut étre approximée par celle d'un systéme a un seul
degré de liberté si la réponse dominante est représentée par un vecteur {f} qui reste constant

pendant le mouvement.

En adoptant cette approche et en définissant le vecteur de déplacement relatif u tel que u =
{d}u; (u;: déplacement au sommet de la structure), I'équation différentielle du mouvement du

systéme peut étre exprimée comme suit :

[M]{®}it, + [CH{ P}, + {F} = —[M]{1}ii, (3.9)
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ou: [M] : matrice de masse.
{F} : vecteur des forces dans les niveaux de la structure.
[C] : matrice d’ amortissement.
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Figure 3.5 :Schéma conceptuel pour la transformation d’un systéme a plusieurs degrés de liberté

(MDOF) a un systeme d’un seul degré de liberté (SDOF)

Si le déplacement de référence u* du systéme a un seul DDL est défini comme :

NRCUIIICH (3.10)
@y

En pré-multipliant I’ équation (3.9) par{®}Tet en substituant u, en utilisant I'équation (3.10),

I'équation différentielle suivante décrit la réponse du systeme a un seul DDL.:

M*i* + C*i* + F* = —M*i, (3.11)

M*, C* et F*désignent les propriétés du systeme équivalent, données par les formules

suivantes :
Ou:

M = (@) [M]{1) (312)
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‘ — (T {0} [M]{1} (3.13)
¢ - W e
F = (@) (F) (3.14)

Plusieurs méthodes localisent le nceud de calcul du déplacement au sommet du batiment,
ou le vecteur {®@} est normalisé pour avoir une amplitude de 1 a cet emplacement (Inel et al.,
2001). Bien que l'utilisation de ce vecteur soit recommandée sans fondement théorique strict,
des simplifications dans sa forme peuvent étre acceptables. La majorité des auteurs
recommandent l'utilisation d'une forme simple, telle que celle du premier mode élastique, qui
s'est averée efficace pour estimer les déplacements maximaux. En effet, lors des calculs de
structures, I'adoption d'une forme rectiligne a montré des résultats satisfaisants par rapport a

I'utilisation d'une forme courbée.

La relation force-déplacement (F* — u*) du systéme équivalent peut étre déterminée a
partird’ une analyse statique non-linéaire d” un systéme a plusieurs degrés de liberté qui peut
étre représentée par une courbe reliant I’ effort tranchant a la base au déplacement au sommet
de la structure (Figure 3.6)

Ut
<>
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— (e F Courbe push-over
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Figure 3.6 :Courbe pushover

Pour plus de simplicité, la courbe est idéalisée comme bilinéaire a partir de laquelle on peut
définir trois parametres un effort a la limite d’ élasticité Vy, une raideur élastique effective

K. =V, /u, et une rigidité post élastique de la structure K; = aK,. La courbe idéalisée peut
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alors étre utilisée conjointement avec les équations (3.10) et (3.14) pour définir les propriétés
du systeme équivalent.

Ainsi, la période initiale T,,du systeme équivalent a un seul DDL sera :

M*
Toq = 27 | (3.15)

Ou K™ définit la rigidité élastique du systéeme équivalent a un seul DDL et est donné par :

.
E

K* = (3.16)

”
Uy

Le rapport de raidissement o, de la relation effort tranchant a la base-déplacement au
sommet du systéme a un seul degré de liberté équivalent est pris comme celui de la structure a

plusieurs degrés de liberté [71].

Y

{ﬂ} ' {b}

Figure 3.7 : (a) Courbe de capacité pour la structure a plusieurs degrés de liberté, (b) idéalisation

bilinéaire pour le systéme a un seul degré de liberté équivalent [71].

Le déplacement maximal du systeme a un seul degré de liberté soumis a un mouvement de
sol donné peut étre trouvé a partir de spectres élastiques ou inélastiques ou d'une analyse
temporelle. Ensuite, le déplacement correspondant du systeme a plusieurs degrés de liberté peut

étre estimé en réarrangeant I'équation (3.17) comme suit :
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_ {em{y (3.17)
= oy Mo} -

Le deplacement cible u;dépend du choix de la forme du vecteur mode {&}.
Pour un systéme inélastique, le déplacement doit étre obtenu a partir d’ un spectre

inélastique. La détermination de ce spectre exige la connaissance du rapport entre la force

élastique et la force inélastique d’ un systéme a un seul degré de liberté. Figure 3.8:

Vot \MH §m=— maximum

.t _
U UL\I_.OP — o el
+ ‘- . e .‘ Vit)
\_J \‘\_/_‘t

a(t) /

,].'y

Figure 3.8 :Systéme d'un degré de liberté élastoplastique

Le spectre inélastique est obtenu en divisant I’ équation (3.11) par M* ce qui donne I’
équation différentielle suivante :
* F*

i 4 o o= i (3.18)

Cette équation décrit la réponse d” un systéme a un seul degré de liberté avec une période T,,

et une force a la limite élastique telle que :

F*
ay = M*

S (3.19)

Si le spectre élastique est connu, la force élastique du systeme équivalent peut étre calculee

comme suit :
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Sae = Sae (Teq) (3.20)

OU : Sge(Teq) est1” ordonnée spectrale du spectre d” accélération correspondant a la période

T, donnée par |’ équation (3.15).

Plusieurs facteurs influencent la précision de I'analyse Pushover, notamment le
déplacement maximal et le choix de la forme du chargement latéral, qui est censé déeformer la
structure de maniére similaire a un chargement sismique (des détails supplémentaires sont

fournis dans les deux paragraphes suivants).

3.10.1 Déplacement maximal

La relation entre I'analyse Pushover, une méthode statique, et le comportement réel d'une
structure soumise a une action sismique dynamique repose sur la définition d'un déplacement
maximal cible pour la structure. Ce déplacement permet de comparer les résultats de I'analyse
Pushover, qui évalue la capacité de déformation, aux exigences de déformation correspondant
au déplacement cible. Dans cette approche, le déplacement maximal de la structure est
déterminé a partir d'un systeme équivalent a un seul degré de liberté (DDL) en utilisant
I'équation (3.17). Ce déplacement est influencé par un seul mode de vibration, sans tenir compte

des effets des modes supérieurs, ce qui peut affecter la précision de I'analyse Pushover.

Le déplacement inélastique du systeme équivalent est calculé en transformant la courbe
d'effort tranchant a la base en une courbe force-déplacement du systeme équivalent au sommet
de la structure, tout en estimant la valeur du facteur de réduction Ru. Une fois ce facteur connu,
le déplacement du systéeme a un seul DDL peut étre déterminé soit directement a partir d'une

analyse temporelle, soit indirectement a partir d'un spectre de réponse élastique [52].

3.10.2 Choix de la forme du chargement latéral

Pour mener a bien une analyse Pushover d'un systeme a plusieurs degrés de liberté (DDL),
il est essentiel de choisir une forme adaptée de forces latérales a appliquer sur les masses du
systeme. Ce chargement doit étre augmenté progressivement jusqu'a atteindre la phase
inélastique. Au cours de cette phase, le systeme subit une diminution de sa rigidité, ce qui
entraine un allongement de la période de vibration, comme en témoigne la relation entre la force

et la déformation du systéme.
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Le choix de la configuration du chargement latéral pour aborder un phénomene dynamique
a travers une analyse statique non linéaire influe de maniére significative sur la réponse
structurelle. Les études de Lawson et Naeim, ainsi que Inel. [76],[77], le démontrent.
L'application d'un seul type de chargement, qu'il soit triangulaire, uniforme ou modal, ne permet
pas de capturer I'intégralité de la réponse du systeme. C'est pourquoi la FEMA 356 et I'Eurocode
8 preconisent l'utilisation d'au moins deux configurations de charge pour établir une courbe

"enveloppe™ des réponses structurelles.
Dans le cadre de I'analyse Pushover, nous avons identifié les types de chargement suivants :

1- Distribution de la forme du chargement fondée sur le mode fondamental
Fy = Wi, (3.21)

W; : est le poids de I’étage < i »

@;; - est le iéme élément de vecteur modal correspondant a 1’étage < i » pour le mode j.

2- Distribution triangulaire inverse

Wih;

_Wihi (3.22)
n Wik P

Fi=

Ou h; est la hauteur de I’ etage <« i », n est le nombre total des étages, et V,, est I’ effort

tranchant a la base donné par I'équation suivante:

Vy = Sa(T)W (3.23)

3- La répartition de la charge selon FEMA

k
AL/ (3.24)
?=1WihiTc

Ou k est un coefficient qui peut étre suppose étre dépendant de la période fondamentale de la
structure T,,. Il peut étre égal a 1,0 pour les structures qui ont une courte periode de vibration
de 0,5 secondes et égal a 2,0 pour T> 2,5 secondes. Une variation linéaire entre 1 et 2 peut étre

utilisée pour obtenir une transition simple entre les deux valeurs extrémes.
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4- Une répartition uniforme de la charge

Fi =W, (3.25)

5- Une répartition de charge selon Kunnath (Kunnath, 2004)
Fi = ¥y ame iM;01iSa (85, T)) (3.26)

Ou a,,, est un facteur de modification qui permet de contréler les effets relatifs de chaque
mode inclus et qui peut prendre des valeurs positives ou négatives, I; est le facteur de
participation pour le mode j, M; est la masse du ieme etage, ¢;; est la forme de mode du ieme
étage pour le mode j, Sa(éj, Tj) est I'accélération spectrale pour un chargement sismique donné

correspondant a la période T et le facteur d” amortissement ¢ pour le mode j.

3.11 Procédures d’analyse dynamique

L’équation différentielle régissant la réponse d’une structure a plusieurs degrés de liberté

(multi-étages) soumise a une excitation sismique, i, (t) est donnée par :

3.11.1 Analyse Modale temporelle (systemes élastiques)
mil + cu + ku = —muiig(t) (3.27)
Dans cette expression, u représente le vecteur des déplacements latéraux des planchers par
rapport au sol, mmm, ccc et k désignent respectivement la masse, la constante d'amortissement
et larigidité latérale du systéme, et i est le vecteur d'influence. Ce dernier joue un réle de vecteur

de couplage dynamique entre la direction du mouvement a la base et la direction de chaque

degré de liberté. Lorsque la structure se déplace comme un corps rigide, il est égal a l'unité.

Le membre de droite de 1’équation (3.27) peut étre interprété comme le vecteur de forces

effectives :

Pops(t) = —mitiiy(t) (3.28)
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La distribution spatiale de ces " forces " sur la hauteur de la structure est définie par le vecteur
s=m, et leur variation dans le temps par i, (t) . Cette distribution de forces peut étre exprimée

par la somme des forces d’inertie modale sn de Chopra [78], comme suit :

N N
mt = z 5, = z I,md,, (3.29)

ol ¢,, est le n®M "mode" de vibration de la structure, et

I = Ly = d)z;mt: M, = d)zm(pn (3'30)

Ly
M,
Les forces effectives imposées par I’action sismique peuvent étre alors exprimées par :

N

Pess(t) = z Perrn(t) = Z — Spiiy (t) (3.31)

n=1
La contribution du n'®™ "mode" & s et & Pefr () est :
Sn = TnM@nPersn(t) = —Snilg (1) (3.32)

Ainsi, la réponse du systéme a plusieurs degrés de liberté a Pestn (t) est entiérement liée au n'*™m®

mode, sans tenir compte de la contribution des autres modes.

L’équation régissant la réponse du systéme est donnée par :
mil + ctt + ku = —s,ii,(t) (3.33)

Par suite du principe d’orthogonalité des modes, on peut démontrer qu’aucun mode autre que

le n'*™ "mode" ne contribue a la réponse. Alors les déplacements s’expriment par :

U (t) = Pnqn(t) (3.34)
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Ou @ (t), coordonnée modale généralisée, est solution de 1’équation :
Gn + 20 wnqn + a)TZLQn = _Fnug(t) (3.35)

OU w,, est la fréquence naturelle et ¢, est le coefficient d’amortissement du n'*™ “mode".

La solution gn(t) peut étre directement obtenue par analogie, en comparant 1’équation (3.34)
a I’équation de mouvement du systéme élastique a un seul degré de liberté ayant les propriétés
de vibration (la fréquence naturelle de vibration w,, et la constante d’amortissement ¢,,) du n'™®

"mode"” du systeme a plusieurs degrés de liberté, soumis a ii, (t) :
Dy, + 28w, Dy + wiDy, = —iiy () (3.36)
En comparant les deux équations (3.35) et (3.36), on trouve :

qn(t) = LDy (8) (3.37)

Ou Dn(t) est la réponse du nieme "mode" en termes de déplacements du systéme équivalent a

un seul degré de liberte.

En substituant 1’équation (3.34) dans 1’équation (3.37), on trouve les déplacements :
Up () = Gypn D (1) (3.38)

Chaque élément de réponse r(t), (par exemple les déplacements inter-étages, les forces

internes...), peut étre obtenu par :
1 (t) = 1A, () (3.39)

Ou 5t est la réponse statique modale, la valeur statique de r due a la force externe sn.

La pseudo-accélération du nieme "mode" du systéme équivalent a un seul degré de liberté est

donnée par Chopra [79] :
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Ap(t) = wrlen(t) (3.40)

Les deux analyses conduisant a ;3¢ et a A,,(¢)sont illustrées a la Figure 3.9

Les équations (3.38) et (3.39) représentent la réponse du systeme a plusieurs degreés de liberte,

soumis a Peftn (t). Par conséquent, la réponse du systéme a I’excitation totale Petn (t) est donnée

par :
N N
u(t) = Z up(t) = Z L, pn Dy (8) (3.41)
n=1 n=1
N N
r(t) = Z 1, () = Z rStA, (t) (3.42)
n=1 n=1
Forces S,
y AR
Ayt
— [T -®
L~ " Wy &
[/,
>
—_— Iig(f)
(a) Analyse statique (b) Analyse dynamique du systéme équivalent

Figure 3.9 : Concept de 1’analyse modale temporelle des systémes élastiques a plusieurs degrés de

liberté [32]

C’est la procédure classique de la méthode d’analyse modale temporelle non-linéaire ou
1I’équation (3.35) est I’équation générale régissant qn(t), les équations (3.38) et (3.39) definissent
la contribution du n'*™ " mode ", et les équations (3.41) et (3.42) combinent la contribution de

tous les modes a la réponse.
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3.11.2 Analyse Modale spectrale

La valeur maximale ro de la réponse totale r(t) peut étre obtenue directement a partir de la
réponse spectrale, sans nécessiter une analyse temporelle basée sur les équations (3.35) a (3.42).
Dans cette approche, équivalente a la méthode du spectre de réponse standard (RSA), la valeur

maximale rno du n*™ " mode " rn(t) est déterminée par :
Tho = T Ap (3.43)

OU An représente I'amplitude An (Tn,Gn) du spectre de pseudo-accélération pour le n**m
mode du systeme a un seul degré de liberté, avec Tn étant la période naturelle de vibration du

n'®™ mode du systéme & plusieurs degrés de liberté.

Les réponses modales maximales sont combinées en utilisant la regle SRSS (Square-Root-
of-Sum-of-Squares) ou la méthode de la combinaison quadratique compléete (CQC). La régle
SRSS, particulierement adaptée aux structures dont les fréquences naturelles sont bien
distinctes, comme les batiments multi-étages avec un plan de symétrie, permet d'évaluer la

valeur maximale de la réponse totale de la maniere suivante :
N
1
r, = (Z r2yz (3.44)
n=1

Remarque:

Pour développer une procédure d’analyse pushover équivalente a la méthode RSA, il a été
démontré par Chopra [79], que I’analyse statique d’une structure soumise aux forces latérales

définies par :

fro = [nmor A, (3.45)

Fournit la méme valeur de la réponse maximale rno du n*™ " mode " que I’équation (3.43).
Cette valeur de la réponse peut étre obtenue différemment par ’analyse statique de la structure

soumise a une distribution de forces latérales selon I’équation :
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S, = maoy, (3.46)

et la structure est " poussée " jusqu’a ce qu’elle atteigne un déplacement cible du sommet urno,

du au niéme mode, calculé a partir de I’équation (1.1) comme suit :

Urno = [n®rnDn (3-47)

ou D, = A, /w? (Dn et A, sont déterminés directement a partir du spectre de réponse).

Les réponses modales maximales rno, déterminées chacune par une analyse pushover,
peuvent étre combinées selon 1’équation (3.44) pour obtenir une estimation de la valeur
maximale ro de la réponse totale. Cette procédure dénommeée (« Analyse Modale Pushover »,

AMP) sera présentée par la suite pour 1’analyse dynamique des structures a voiles porteurs.

3.11.3 Analyse Temporelle Non-linéaire (MDTN)

Dans le cadre des structures non linéaires (inélastiques), la courbe de chargement initiale
adopte typiquement un comportement bilinéaire, tandis que les courbes de déchargement et de
rechargement s’écartent de cette ligne initiale. Par conséquent, les relations entre les forces
latérales f; et les déplacements latéraux u a chaque niveau sont etroitement liées a I'historique

des déplacements.

fs = fs(u, signit) (3.48)

La réponse exacte d'une analyse non linéaire dynamique pour une structure soumise a un
séisme est obtenue en résolvant directement une équation différentielle adaptée, discrétisée

dans l'espace et intégrée dans le temps:

m.ii + c.u + fo(u, signu) = —m.i.1i,(t) (3.49)

Dans cette formulation, m représente la matrice de masse, ¢ la matrice d'amortissement
visqueuy, f; la force latérale, u le déplacement latéral, i est le vecteur définissant la direction
de l'excitation sismique, et i (t) est le séisme appliqué. Les schémas temporels de
discrétisation permettent d'obtenir les réponses en termes de déplacements, vitesses et

acceélérations a chaque pas de temps, en utilisant les valeurs initiales et I'équation de mouvement
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discrétisée précédente. Le schéma d'accélération moyenne est largement préféré pour les
structures sous chargements sismiques en raison de sa stabilité inconditionnelle, qui permet

d'utiliser des pas de temps plus grands que les schémas explicites conditionnellement stables.

La méthode d'analyse dynamique non linéaire est considérée comme la plus stable et
rigoureuse. Cependant, les temps de calcul peuvent devenir importants pour une structure
complexe modélisée par la méthode des éléments finis sous I'action sismique, car cela implique

d'intégrer I'équation de mouvement a chaque pas de temps pendant la sollicitation.

L'approche habituelle consiste a résoudre directement ces équations couplées, ce qui
conduit & une analyse temporelle non linéaire compléte (ATNL). Bien que I'analyse modale
classique ne soit pas adaptée aux systemes inélastiques, elle est utilisée pour transformer
I'équation (3.49) en coordonnées modales correspondant au systeme linéaire équivalent.
Chague élément structural de ce systéme élastique est concu pour avoir la méme rigidité initiale
que celui du systeme inélastique. Les deux systemes ont la méme masse et le méme
amortissement. Ainsi, les périodes propres de vibration et les modes du systeme linéaire
équivalent sont identiques a ceux du systeme inélastique subissant de petites perturbations

(domaine élastique linéaire).

En exprimant les déplacements du systéme inélastique en termes de coordonnées modales

généralisées qn (t) du systeme linéaire équivalent, on obtient :

N
w() =) $nda(® (350)
n=1

En substituant ’équation (3.50) dans 1’équation (3.49), en pré-multipliant par ¢ et en utilisant

les propriétés d’orthogonalité des modes, on trouve :
G + 20n@nn + 2 = —Tyilg (0 = 1,2,...,N (3.51)
n

Ol w,, est la fréquence naturelle et ¢, est le coefficient d’amortissement du n'*™ "mode".

La force de résistance dépend ainsi de toutes les coordonnées modales g, (t), ce qui entraine

leur couplage en raison de la plastification de la structure.
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F, = sn(Qn»SignC.In) = d)rT;f:s(un'Signun) (3-52)

Jusqu'a présent, aucune hypothése de découplage des réponses modales n'a été adoptée. Le
systeme reste clairement couplé : la réponse du mode n ne peut pas étre traitée indépendamment,
comme c'est le cas pour un systeme linéaire. L'intégration temporelle de I'équation précédente
(3.51) exprimée dans une base modale ne présente pas d'avantage significatif par rapport a
I'équation différentielle classique dans la base physique, car les équations (3.51) doivent étre
résolues simultanément en raison des couplages. La méthode proposée par Chopra [79],
exposée par la suite, suppose un découplage de ces équations selon des hypothéses qui seront

veérifiées par la suite.

3.11.4 Analyse Modale Temporelle Découplée (AMTD)

Plusieurs méthodes simplifiées basées sur une analyse statique sous chargement croissant sont
proposées dans la littérature. Parmi les diverses méthodes montrées précédemment, les étapes

de la méthode proposée par Chopra [79] sont détaillées dans la suite.

La distribution spatiale s des forces effectives peut s’exprimer en termes de contributions
modales sn selon 1’équation (3.28), ou les ¢,, représentent cette fois-ci les modes propres du

systeme linéaire correspondant.

Les équations régissant la réponse du systéme inélastique a Pefin(t), donnée par

1’équation (3.27) sont :

mii + cit + fo(u, signit) = —s,iiy(t) (3.53)

La résolution de 1’équation (3.53), pour les systémes inélastiques ne sera plus déterminée
par I’équation (3.34) vu que les modes autres que le n*™ "mode" contribueront aussi a la
réponse du systéme. En revanche, étant donné que pour les systemes linéaires, gn(t) = 0 pour
tous les modes autre que le n*™ " mode " ; donc, il est raisonnable de considérer que le n'eme "

mode " devrait étre dominant, méme pour les systemes inélastiques.

En substituant I’équation (3.34) dans I’équation (3.53), et pré-multipliant par ¢X, ce qui
donne I’équation (3.51), et en admettant que F,,, dépend seulement d'une coordonnée modale

qn,Ona:
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F, = sn(Qn»SignC.In) = d)rT;-fs(un'Signun) (3-54)

La réponse de la structure est donc approchée et la résolution de 1’équation (3.51) peut

étre obtenue par 1’équation (3.37) ou Dn(t) est donnée par :

y . F
Dy, + 2, wp Dy, + % = —ii,(t) (355)

n
Et

F, = F;n(Dn’SignDn) = d)z;f:s(Dn:SignDn) (356)

L’équation (3.55) peut étre interprétée comme 1’équation régissant le systéme inélastique a
un seul degré de liberté liée au nieme "mode » ; et dans ce cas, chaque mode est considéré

comme un systeme a un seul degré de liberté ayant les caractéristiques suivantes :
wy, - Pulsation propre

{n: Amortissement propre du nieme "mode" correspondant au systeme linéaire a plusieurs

degrés de liberté

F; /L, — Dy, relation entre la force de résistance F,/L, et les coordonnées modales Dn

définies par 1’équation (3.56).

La résolution de I’équation non-linéaire (3.56) formulée de cette maniére fournit Dn(t) qui
substituée dans I’équation (3.38) donne les déplacements de la structure liée au n'*™ "mode" du
systeme inélastique a un seul degré de liberté. La réponse en termes de déplacements de
planchers (déplacements inter-étages), ou n’importe quelle réponse rn(t) est donnée par les
équations (3.39) et (3.40), ou An(t) est la pseudo-accélération du n*™ "mode" du systéme
inélastique (a un seul degré de liberté). Les deux analyses menant a ra(t) et An(t) pour le systeme

inélastique sont illustrées a la Figure 3.9.

Les équations (3.39) et (3.40) représentent la réponse du systeme inélastique a plusieurs
degrés de liberté, sous I’action de Pefr,n(t) du nieme "mode™. Par conséquent, la réponse du
systéme a I’excitation totale Peff(t) est donnée par I’équation (3.41) et (3.42). Cette démarche

correspond a la procédure de la méthode (AMTD).
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3.11.4.1 Limites de la méthode AMTD
Les hypothéses et les approximations relatives a cette procédure peuvent se résumer ainsi :

e Le couplage par les coordonnées modales gn(t) di a la plastification du systeme (équations
(3.51) et (3.52)) est négligé ;

e La superposition des réponses pour Pefn(t), (n= 1, 2,..., N) selon 1’équation (3.42) est

strictement valide seulement pour les systéemes élastiques linéaires ;

e La relation Fs/Ln-Dn est idéalisée par une courbe bilinéaire pour faciliter la
résolution de 1’équation (3.55) en AMTD.

Déterminer la relation entre les forces latérales fs et Dy dans 1’équation (3.36) est complexe
et requiert une analyse statique non linéaire de type force-contrdlée pour la structure, soumise
aux déplacements (u = Dn¢n) , avec une distribution constante des forces latérales. Toutefois,
pour un systeme inélastique, une distribution constante des forces ne permet pas de produire
des déplacements proportionnels a ¢pn a chaque niveau de déplacement ou de force. Dans la
partie linéaire élastique de la structure, la seule distribution de forces qui engendre des
déplacements proportionnels a ¢n est celle décrite par 1’équation (3.54). Par conséquent, cette
distribution semble étre un choix pertinent, méme pour les systemes inélastiques, afin de

déterminer Fsn dans 1’équation (3.56).

En effet, si Fsreprésente la force de rappel de la structure en réponse a un déplacement g
, ces deux grandeurs physiques peuvent refléter le comportement global de la structure. 1l est
donc essentiel de déterminer d'abord la courbe reliant la réaction a la base du nieme mode, Von
, au déplacement au sommet de la structure urm , connue sous le nom de courbe Pushover. Cette
courbe est différente de la courbe Fsn/Li—Dn. Une idéalisation bilinéaire de la courbe Pushover
pour le niéme mode est illustrée dans la Figure (4.3a). A la limite élastique, ’effort tranchant &
la base est Vuny et le déplacement au sommet est umy . La Figure 3.10 montre comment
convertir la courbe Pushover Vpna—um en la relation Fsn/Li—Dn n en utilisant les relations

suivantes :

(3.57)

Ou les valeurs limites de Fsn/Ln et D, sont ;
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fony _ Vomy, Dy, =~ (3.58)
LTI. M‘))fl. Fn¢rn

Dans laquelle My = L, I'n, est la masse modale effective (Chopra, 2001). Les deux grandeurs

sont reliées par :

F.'eny _ ZD

= w2 (3.59)

ny

Tel que la pente initiale de la courbe dans la Figure 3.10 est w2. Connaissant Fsn/Ln et Dy de

1’équation (3.58), la pulsation propre élastique du n'*™ " mode " est calculée par :

? = 5 (3.60)

La période élastique Tn du niéme " mode " est calculée par :

LyDyy L
T, = 2n(CPy2 (3.61)
any
vbn an/Ln
& A
Idéalisée
Vbny r / P 1' an n vbny” M;] ’/1/'/]“/”0)”7‘
4 \\ )
Réel
kn o)
1 1
urn
u._ D=t~ T
v nv rny n rn

Figure 3.10 : Construction de I'enveloppe du modele non linéaire & un degré de liberté & partir d'une

courbe de pushover
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3.11.4.2 Limites de la méthode AMTD

La réponse inélastique d’une structure a N étages, ayant un plan de symétrie autour de deux
axes orthogonaux et soumise a une excitation sismique dans une direction, peut étre évaluée
par la méthode temporelle basée sur la procédure AMTD décrite précédemment, en suivant les

étapes suivantes :

e ETAPE 1 : Effectuer une analyse modale en calculant les fréquences propres, [In et les
modes propres, wn du systeme élastique linéaire.

e ETAPE 2 : Pour le n'®™ "mode" de vibration, établir la courbe pushover (Von - Um) pour
la distribution de force sn*, donnée par I’équation (3.46) et incrémentée jusqu’a ce que
la structure atteigne un déplacement cible du sommet prédéterminé pour le mode
considéré. Ce déplacement cible est inconnu au début de la procédure, et des itérations
s’averent étre nécessaires. Cette étape est facilement effectuée en utilisant un logiciel par
éléments finis.

e ETAPE 3: Idéaliser la courbe pushover en courbe bilinéaire en s’appuyant sur un critére
d’équivalence d’énergie. Pour une valeur de déformation maximale Dm, 1’aire sous le
diagramme de capacité doit étre égale a celle sous la courbe bilinéaire (énergie de
déformation) (Figure 3.10).

e ETAPE 4 : Convertir la courbe pushover idéalisée en relation Fsi/Ln - D, en utilisant
les équations (3.58) et (3.59).

e ETAPE 5 : Calculer le déplacement Dn(t) et la pseudo-accélération, An(t) du nieme
"mode"” du systeme inélastique a 1SDDL, de masse unitaire et de relation de force-
déplacement.

e ETAPE 6 : Calculer les différentes réponses en utilisant les équations (3.38)(3.39).

e ETAPE 7 : Répéter les étapes 2 a 6 pour autant de modes jusqu’a obtention d’une
précision suffisante. En général les deux ou trois premiers modes suffissent.

e ETAPE 8 : Combiner les réponses "modales” en utilisant les équations (3.41) et (3.42)
pour déterminer la réponse totale.

e ETAPE 9 : Calculer la valeur maximale ro, de la réponse totale obtenue a 1’étape 8.
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3.12 Méthode N2

La méthode N2 a été développée par Fajfar [80] comme une alternative & la méthode du
spectre de capacité ATC [81] et fait partie de I'Eurocode 8 [59]. Le concept fondamental de la
méthode N2 (ou "N" désigne le comportement non linéaire et "2" indique deux modeles
mathématiques) trouve son origine dans la méthode Q-modéle développée par Saiidi [73], qui
repose elle-méme sur les travaux de Gulkan [82].

L'objectif principal de la méthode N2 est de déterminer divers paramétres, en termes de
déplacement et de force, issus du comportement non linéaire d'une structure soumise a une

sollicitation sismique.

3.12.1 Principe de la méthode :

Le principe fondamental de cette méthode repose sur la combinaison de deux modeles

mathématiques distincts :

1- Une analyse Pushover appliquée a un systeme a plusieurs degrés de liberté (DDL), soumis
a une distribution de forces latérales déterminée par la forme de déplacement choisie.
2- Une analyse de la réponse spectrale d'un systeme a un seul DDL.

Cette méthode est formulée dans un format accélérations-déplacements, permettant de
visualiser la procédure et les relations entre les paramétres essentiels qui influencent la réponse
sismique. L'hypothése de base postule que la structure oscille principalement selon son premier
mode, en ne considérant que les déplacements de translation, sans tenir compte des rotations,

sous I'hypothese que les planchers sont infiniment rigides.

3.12.2 Description de la méthode : La procédure de la méthode se décompose en six
étapes :

1- Introduction des données

On commence par considérer un modele plan d'une structure a plusieurs degrés de liberté.
L'action sismique est représentée par un spectre élastique de pseudo-accélération Sae, en

fonction des périodes naturelles de la structure Tn et du coefficient d'amortissement visqueux.
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2- Analyse statique non linéaire Pushover du modéle a plusieurs degrés de liberté(DDL)
Le choix d'une distribution adéquate des forces latérales est crucial pour I'analyse Pushover.
Dans le cadre de la méthode N2, une distribution triangulaire est adoptée. Le vecteur des forces

latérales est alors déterminé par I'expression suivante :

F = [M]{¢} (3.62)
Ou
[M] : matrice diagonale dont les éléments correspondent aux masses de chaque niveau.

{¢} : vecteur normalisé des modes de telle fagon que la valeur au sommet soit égale a 1.

3- Modélisation en systéeme a un seul degré de liberté et courbe de capacité

Pour exploiter le spectre de réponse, il est nécessaire de modéliser la structure comme un
systeme a un seul degreé de liberté. Plusieurs méthodes ont été développées pour déterminer les
caractéristiques d'un tel systéme, qui soit équivalent a un systéeme a plusieurs degrés de liberté.
La courbe Pushover obtenue pour un systéeme a plusieurs degres de liberté est ainsi convertie
en une courbe de capacité. Cette conversion repose sur deux changements de variables : I'effort
tranchant a la base, V, de la structure dans le premier mode est transformé en une accélération
spectrale du modeéle équivalent (Sa), et le déplacement réel au niveau du toit, Nu (correspondant
au déplacement du niveau N pour une structure de N niveaux), est transformé en un

déplacement spectral du modele équivalent (Sd), selon les relations suivantes :

% u
S = S = n .
a M d Fi¢n1 (3.63)
. (Z?’=1mj¢j,1)2 I imiia (3.64)
M; = /————— > [ =5—— >
Yj=1mjbj1 Yj=1mjPj1

V représente I'effort tranchant a la base de la structure, M; désigne la masse modale

effective liée au premier mode de vibration, et dépend des masses m; des différents niveaux
ainsi que de I'amplitude modale de déplacement ¢; ;au niveau j pour ce méme mode. Le facteur

de participation modale I" , basé sur la normalisation de la forme modale a I'unité au sommet,

joue un r6le clé dans la transformation des quantités entre un systeme a plusieurs degrés de

117



CHAPITRE 3 : APPROCHES D'ANALYSE SISMIQUE BASEES SUR LES PERFORMANCES

liberté (MDOF) et un systeme a un seul degré de liberté (SDOF). La constante I', déterminée
par I'équation (3.64)(3.54), est utilisée pour convertir les déplacements et les forces entre ces
deux systemes, garantissant que la relation force-déplacement du systeme MDOF diagramme

V-Ut s'applique également au systéeme SDOF (diagramme Fx—ux).

Les courbes V-U¢ et F*—U* sont idéalement représentées par des courbes bi-linéaires pour
définir les points de force et de déplacement a la limite élastique (V;, —u, et Fy - u}). Ces

valeurs sont ensuite utilisées pour calculer la période élastique du systeme équivalent,

conformément a I'équation (3.15).

| T /
a) : Structure | / | / / | / .I
a / / /

| A .

bl) : La distribution des modes supérienres bl) : La distribution trianpulaire b3) : La distribution uniforme
b) : différentes distributions des forces horizoﬁtales

%

.- A= a
cl) : Courbe Pushover cl): Courbe de capacité c3) : Spectre de capacité
c) : Transformation de la courbe Pushover en un spectre de capacité
Sa

Sa

T —) <a

[ d) Conversion du spectre élastique accélération—périocie
a un spectre accéléeration-deplacement

Sa

-

4 Spectre elastique

#‘ 'l.,r Spectre inélastigue

Courbe de capacite I~

Point de performance
sd
e) Détermination du point de performance

Figure 3.11 :Différentes étapes du développement de la méthode N2 [58]
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4- Spectre élastique et spectre inélastique
- Conversion du spectre élastique accélération-période en un spectre élastique
accélération-deplacement

Cette étape vise a introduire la demande sismique via un spectre de réponse élastique.
Celui-ci peut étre un spectre réglementaire, tel que défini dans I'Eurocode 8 [59] ou le RPA [8],
ou un spectre issu d'un séisme particulier. Contrairement au format traditionnel accélérations-
périodes Figure 3.11, le spectre de réponse est ici exprimé dans un format accélérations-

déplacements, obtenu par la relation (3.65).

TZ
Sae(T'§) = 71— Sae (T, ) (3.65)

Ou S4.(T,&et S,.(T,&) représentent respectivement les valeurs d'accélération et de
déplacement dans le spectre élastique, correspondant a une période T et un amortissement

visqueux ¢ fixé a 5%.

- Détermination du spectre inélastique

Le spectre inélastique pour un systéme a un seul degré de liberté est obtenu en dérivant le

spectre élastique selon les expressions suivantes :

Sa(T,8) = —S“eg' £ (3.66)
u
T? T?
Sd(T' 'S) = Risde (T, f) = Rill-_ﬂ'zsae(T’ E) = M4_7_l_25a(T, f) (367)
u u

Ou:

S, (T, &) : . accélération inélastique.
S4(T, &) : déplacement inélastique.
R, : facteur de réduction.

u : facteur de ductilité.
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Plusieurs propositions ont été faites pour déterminer le facteur de réduction R, et un exemple

de la relation bilinéaire R, — u — Test présenté dans I'étude de Vidic et al. (1994)."

T 3.68
Ru= (=1 +1 T<T, (3.68)

(o

T>T, (3.69)

=
=

Il
=

Ou T, représente la période caractéristique du sol. C'est la période de transition ou le
segment des accélérations constantes du spectre de réponse (correspondant aux courtes

périodes) se transforme en segment des vitesses constantes (relatif aux moyennes périodes).

En substituant I'équation (3.67) dans I'équation (3.69) , il en ressort que, dans la gamme des
périodes moyennes et longues, les déplacements sont équivalents. Autrement dit, le
déplacement du systeme inélastique est identique a celui du systeme élastique ayant la méme

période.

5- Détermination du déplacement du systéeme équivalent

Pour déterminer le déplacement du systéeme équivalent, il est nécessaire de définir sa
période élastique et de la comparer a la période caractéristique du sol T,. Deux scénarios sont a
distinguer [80]:

Dans le cas des périodes moyennes et longues (Teq > Tc), qui correspondent a la partie du
spectre ou la vitesse reste constante, le principe de I'équivalence des déplacements maximaux

est appliqué. Ainsi, on obtient :
Sd = Sde (370)
(3.71)

Dans le cas des périodes courtes (Teq < Tc), correspondant a la partie du spectre ou

I'accélération demeure constante, le principe de I'équivalence en énergie est appliqué. Le
déplacement élastique est inférieur au déplacement inélastique, ce dernier étant déterminé par

les relations (3.72) et (3.73) , tandis que le facteur R, est calculé a partir de I'expression (3.68).
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Sde Tc
— _ 3.72
Sa R, (R, 1)Teq+1 3.72)
T,
p=R,-1)—=+1 (3.73)
Toq

Les equations (3.67) et (3.69) suggérent que, pour les structures a courte période de
vibration ou celles dont la période fondamentale est inférieure a la période caractéristique T, du
mouvement du sol, I'estimation du déplacement dépasse systématiquement le déplacement

initial élastique. Cette situation est illustrée par les Figure 3.12 et Figure 3.13.

pu=1 (elastic)

S(le S(l

Figure 3.12 : Estimation du déplacement cible par la méthode N2 lorsque T < Tc.

S. & =T,
%
Sae
p=1 (elastic)
a,y o

S:I =Sde Sd

Figure 3.13 : Estimation du déplacement cible par la méthode N2 lorsque T > Tc .
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6- Deéplacement global du systeme a plusieurs degrés de liberté

Le déplacement u; du systeme équivalent a un seul degré de liberté peut étre converti en
déplacement au sommet Ui du modele a plusieurs degrés de liberté en appliquant I'équation

suivante : u, = lju;

3.13 Méthode du spectre de capacité selon ’ATC 40

La méthode du spectre de capacité constitue une approche pionniere dans I'évaluation de la
performance sismique des structures. Initialement développée par Freeman [67] , cette méthode
a révolutionné I'ingénierie sismique en offrant une solution pour estimer la réponse non linéaire
des structures sous des charges sismiques. Au fil des décennies, la méthode a évolué et s'est
affinée grace a des travaux supplémentaires, pour étre finalement intégrée dans le document
technique ATC-40 (Applied Technology Council), publié en 1996. Cet ouvrage de référence
détaille les trois procédures (A, B, et C) qui forment la base de cette méthode. Ces procédures
sont congues pour évaluer la capacité d'une structure a résister aux déformations imposées par

un séisme, en tenant compte des effets non linéaires inhérents aux matériaux de construction.

3.13.1 Principe de la Méthode

Le concept fondamental de la méthode du spectre de capacité repose sur l'idée que la
réponse inélastique d'une structure peut étre modélisée comme une série de résolutions
successives d'une structure linéaire. Dans ce cadre, I'amortissement du systéme est ajusté de
maniere itérative pour représenter la dissipation d'énergie due a I'endommagement progressif
de la structure sous l'effet des forces sismiques. L'approche differe de I'analyse dynamique
classique en ce qu'elle remplace le spectre élastique par des spectres inélastiques a ductilité
constante, permettant ainsi une estimation plus réaliste des déplacements et des efforts internes

sous conditions sismiques séveres.

L'essence de la méthode consiste a comparer la capacité de la structure a se déformer sous
I'action d'un séisme avec les exigences de déformation imposées par ce dernier. Cette capacité
est déterminée par une analyse statique non lineaire, souvent appelée analyse Pushover, qui
simule le comportement de la structure sous un champ d'efforts représentant les forces d'inertie

générées par le mouvement du sol.
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3.13.2 Hypothéses Fondamentales

L'application de la méthode du spectre de capacité repose sur plusieurs hypothéses et
approximations qui simplifient I'analyse tout en conservant une précision acceptable pour la

conception sismique :

3- La méthode suppose que la distribution des forces latérales dans I’analyse Pushover est
dominée par le premier mode de vibration de la structure, ce qui est généralement le cas
pour les structures réguliéres ou modérément irréguliéres.

4- La déformation inélastique d'un systéeme a un seul degré de liberté est déterminée a travers
une succession de systémes linéaires équivalents, grace a une procédure itérative, évitant

ainsi la nécessité d'une analyse dynamique du systéme inélastique.

3.13.3 Etapes de la Méthode

L'analyse statique non linéaire basée sur la méthode du spectre de capacité se déroule en

plusieurs étapes clés :
1- Etablissement de la Courbe Pushover

La premiére étape consiste a réaliser une analyse Pushover pour établir la relation entre
I'effort tranchant a la base (V) et le déplacement au sommet de la structure (ut). Cette courbe

Pushover représente la réponse non linéaire de la structure sous I'effet d'une charge croissante.
2- Transformation en Modéle SDOF

La courbe Pushover obtenue pour un systéeme a plusieurs degrés de liberté (MDOF) est
ensuite transformée en une courbe équivalente pour un systéeme a un seul degré de liberté
(SDOF). Cette transformation est effectuée en divisant I'effort tranchant et le déplacement par

le facteur de participation modal (I'), tel que défini par les équations modales.
3- Détermination de la Courbe de Capacité

La courbe de capacité, qui décrit la relation entre 1’accélération et le déplacement d’un
oscillateur simple, est déterminée en divisant I'effort par la masse effective (Mesf) du systéme.
Cette courbe représente la capacité de la structure a résister aux déformations imposées par le

séisme.
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4- Conversion du Spectre Elastique en Spectre de Déplacement

Pour permettre une comparaison directe avec la courbe de capacité, le spectre élastique est
converti du format traditionnel accélérations-périodes en un format accélérations-
déplacements. Ce spectre, appelé courbe de demande, exprime les exigences de déplacement

imposées par le séisme.
5- Intersection des Courbes de Capacité et de Demande

La derniére étape consiste a représenter la courbe de capacité et la courbe de demande
sismique sur un méme graphique. Le point d'intersection de ces deux courbes, appelé point de
performance, indique si la structure est capable de satisfaire aux exigences de déformation sans
subir de dommages significatifs.
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3.14 Conclusion

Ce chapitre a examiné les diverses approches d'analyse sismique axées sur les
performances, lesquelles représentent une avancée significative par rapport aux méthodes
traditionnelles. Ces approches se concentrent sur I'évaluation des réponses structurelles selon
des critéres de performance établis, au lieu de se limiter au respect strict des codes de
conception. Plus particulierement, nous avons abordé les méthodes non linéaires statiques et
dynamiques, qui offrent une compréhension plus approfondie du comportement des structures

sous l'effet des sollicitations sismiques.

En définitive, les approches d'analyse basees sur les performances offrent un cadre avancé
et robuste pour la conception sismique, tout en soulignant la nécessité d'une maitrise
approfondie des concepts non linéaires et des criteres de performance pour assurer la sécurité

et la résilience des ouvrages face aux seismes.
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4.1 Introduction

Les tremblements de terre majeurs du passé ont mis en évidence des défauts significatifs
dans la conception des batiments, provoquant des effondrements graves et soudains. Il est
désormais reconnu que les batiments a forme réguliere présentent généralement une meilleure
résistance dans les zones a forte activité sismique. En revanche, les batiments présentant des
irrégularités verticales, qu'elles se manifestent en élévation ou en plan, ont souvent subi des
dommages considérables. Parmi ces irrégularités, on trouve la distribution non uniforme de la
masse, de la rigidité et de la résistance, qui peuvent se présenter isolément ou en combinaison
le long de la hauteur de la structure. Ces irrégularités verticales ont un impact diversifié sur la

réponse sismique des structures, un sujet largement traité dans la littérature scientifique.

Bien que les méthodes d'analyse spectrale analytique et modale soient couramment utilisées
pour les batiments irréguliers a plusieurs étages, il a été démontré que les approches statiques
linéaires sont insuffisantes pour prédire avec précision la concentration des dommages dans les
éléments structurels situés a proximité des niveaux d'irrégularité. Bien que I'analyse non linéaire
des séries temporelles soit reconnue comme la méthode la plus fiable pour estimer cette
capacité, elle est souvent trop complexe et colteuse pour une application pratique courante. En
consequence, l'analyse pushover statique non linéaire (NSP) est préférée pour une analyse
inélastique plus pratique. Cette méthode combine le traitement explicite des déformations
plastiques avec la simplicité des schémas de chargement statique. Toutefois, les NSP reposent
sur I'nypothese que la réponse d'une structure est principalement influencée par le mode
fondamental, ce qui est inapproprié pour les structures de grande hauteur irréguliéres en raison
de l'influence significative des modes de vibration supérieurs. Par conséquent, des efforts de
recherche considérables ont été investis dans le développement de méthodes améliorées pour
I'analyse statique non linéaire (pushover). Parmi ces méthodes, la méthode d'analyse modale
pushover (MPA) intégre les effets des modes supérieurs, tandis que la méthode basée sur N2,
enrichie par des facteurs de correction conformément a I'Eurocode 8 [59], représente une
avancée notable. De plus, l'analyse dynamique incrémentielle (IDA) est une méthode
paramétrique récente qui évalue la performance structurelle sous des charges sismiques en
soumettant un modele a divers enregistrements de mouvements de terrain, chacun étant mis a
I'échelle a différents niveaux d'intensité pour générer des courbes de parametres de réponse en

fonction de l'intensité.

129



CHAPITRE 4 : COMPORTEMENT SISMIQUE DES STRUCTURES A IRREGULARITE VERTICALE

Ce chapitre introduit une approche avancée pour intégrer les irrégularités structurelles dans
I'analyse sismique. En élargissant I'approche MPA (Multimodal Pushover Analysis) de Chopra
et Goel, cette methode combine I'analyse multimodale avec I'analyse modale spectrale pour
évaluer les contributions modales, fournissant ainsi des résultats plus précis que ceux obtenus
par I'analyse dynamique non linéaire, particulierement pour les structures de grande hauteur.
Nous examinerons également la méthode de poussée progressive adaptative (DAP) développée
par Antoniou [83]. A notre connaissance, aucune recherche n'a simultanément abordé les
irregularités structurelles tout en appliquant un formalisme basé sur la performance, soulignant

ainsi I'innovation et la pertinence de notre approche dans le domaine du génie civil.

4.2 Procédures adaptatives et des méthodes avancées

Avant d'examiner le principe de la procédure adaptative et le modéle de chargement
adaptatif employé pour obtenir la courbe pushover modale, il est essentiel de préciser ce que
signifie le terme « adaptatif ». Un modéle de chargement adaptatif integre les effets des
dommages et la dégradation progressive de la rigidité au cours de chaque étape de I’analyse
statique non linéaire, contrairement aux modéles de chargement non adaptatifs qui supposent
une répartition uniforme des efforts. Plusieurs modéles récents de chargement adaptatif ont été
proposés dans les travaux de recherche. Al Colajanni [84] ont développé deux modeéles
simplifiés de chargement adaptatif en intégrant différentes distributions de charges spécifiées
dans FEMA [85]. Pour que les résultats de ces modéles soient comparables a ceux obtenus par
la méthode rigoureuse d'analyse dynamique non linéaire, il est nécessaire d'enveloper les

résultats de ces modeles de chargement.

4.2.1 Procédures pushover adaptatives basée sur le déeplacement

La méthode adaptative basée sur les déplacements « displacement-based » a été appliquée
a divers types de structures, y compris celles congues avant et apres I'application des codes
sismiques. Antoniou [86] ont démontré que cette approche permet de prédire avec une grande

précision les réponses structurelles locales et globales.

4.2.1.1 Principes fondamentaux des méthodes basées sur le déplacement

Contrairement aux méthodes pushover traditionnelles qui appliquent des forces latérales
fixes, les approches basées sur le déplacement ajustent la distribution des charges en fonction

des déplacements observés de la structure au fur et a mesure de I'analyse. Ce processus permet
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de capturer plus fidélement la réponse non linéaire des éléments structurels. Les étapes de la
procédure « Displacement-based » sont décrites comme suit. En premier lieu, I'amplitude du

vecteur de chargement est déterminée par :

Colajanni [87] ont introduit deux modéles de chargement adaptatifs simplifiés, en
combinant des distributions de charges décrites dans le rapport FEMA [85]. Pour garantir des
résultats satisfaisants par rapport & ceux obtenus par des méthodes rigoureuses d'analyse
dynamique non lineaire, il est nécessaire de procéder a une enveloppe des résultats issus de ces
modeles de chargement. Les deux modeles partagent une distribution uniforme des forces dans

le domaine élastique, comme précise par :
Fi=a;.(V; = Viyq) 0<a;<a, (4.1)

Ou Vi, est le cisaillement a I'étage i, al est le facteur de chargement qui varie entre 0 et la valeur

maximale lors de plastification ay. Les deux modeles sont synthétisées ci-dessous :

- Le premier modeéle de chargement combine une distribution des efforts fondée sur la
méthode de combinaison modale (SRSS) avec une distribution uniforme. Cette

combinaison est décrite par I'expression suivante :

Fi = a'y. (Vl - Vi+1) + as. Wi i = 1,2, ...... ,n— 1 (42)

Ou Wi est le poids de 1'étage i considéré, ay est le facteur de chargement lors de plastification

et a2 est le nouveau facteur de chargement.

- Le deuxiéme modeéle de chargement se compose d'une distribution SRSS combinée a une

distribution parabolique qui dépend de la hauteur de I'étage.

Fi=a, (Vi = Vi) +ap. Wiz i=12,...... n—1 (4.3)

Ou z; est la hauteur de I'étage i au-dessus du niveau de la fondation.

Les auteurs ont développé un algorithme pour implémenter cette procédure, des
programmes des éléments finis spécifiquement congu pour I'analyse des structures de portiques
sous chargement sismique. L'algorithme se compose de quatre étapes principales : la définition

du vecteur de chargement nominal et de la matrice de masse, le calcul du facteur de chargement,
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le calcul du vecteur normalisé, et enfin la définition du vecteur de chargement. Au cours de
I'analyse statique non linéaire, les trois dernieres étapes sont mises a jour a chaque pas de temps

pour assurer la précision de la simulation. Les étapes sont exposées ci-apres :

- Premiérement, le vecteur de chargement nominal UOQ est considéré comme une distribution
uniforme le long de la hauteur de la structure. Les masses concentrées ou réparties des
éléments structurels peuvent étre prises en compte pour définir la matrice de masse m.

- Deuxieémement, le facteur de chargement A varie de 0 a 1 et augmente automatiquement au
cours de I'analyse, jusqu'a atteindre une valeur cible de déplacement ou jusqu'a ce que la
convergence soit perdue (perte de convergence). A chaque pas de temps, I'amplitude du

vecteur de chargement est déterminée par :

U=2A1U, (4.4)
- Troisiemement, le vecteur normalisé D utilisé par la suite pour déterminer la forme du

vecteur de chargement a chaque pas de temps, est calculé au début du pas de temps suivant.

Les valeurs de déplacements des étages Di utilisés afin de définir le vecteur normalisé D;,

sont obtenus directement de I'analyse modale a l'instant t par :

. D;
D= [Sjur Df = [Sjur (0" puis D= (45)

maxD;

Ou I'j est le facteur de participation de mode j, @i la déformeée modale de mode j a I'étage i et
n est le nombre des modes.

Il convient de noter que la déformée modale est actualisée a chaque pas de temps, ce qui
permet d'adapter la forme du chargement appliqué en tenant compte des dégradations que subit
la structure au fur et a mesure du chargement. Enfin, le vecteur de chargement au temps t est
calculé en combinant le vecteur de chargement a l'instant précédent t—1 avec un vecteur

incrémental défini par :

Ut == Ut—l + AUt == Ut—l + AAtDtUO (46)
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Ou U représente le vecteur de chargement a l'instant précédent t—1, AX ¢ I'incrément du
vecteur de chargement, Dy est le vecteur normalisé a I'instant t, dont les composantes sont les
valeurs de déplacements Di mentionnées dans I'équation (4.5), et Uo est le vecteur de

chargement nominal.

4.2.2 Procédures pushover adaptatives basée sur la force

Antoniou [88] ont également mis au point une procédure adaptative a force imposée,
appelée « Force-based », ou le modéle de chargement est recalculé a chaque étape de I'analyse
quasi-statique. Cette méthode repose sur un algorithme similaire a celui utilisé pour la
procédure « Displacement-based ». Les approches adaptatives pushover basées sur la force
marquent une avancée substantielle dans le domaine de I'analyse sismique non linéaire, en
offrant une précision nettement supérieure aux méthodes pushover traditionnelles. Ces
approches permettent une modélisation plus fine du comportement dynamique des structures
sous charges sismiques, en intégrant les variations progressives de rigidité et de résistance des

éléments structurels au fil de leur déformation.

4.2.2.1 Principes fondamentaux des méthodes basées sur la force

Contrairement aux méthodes pushover statiques, ou la distribution des forces sismiques est
prédéterminée et fixe, les méthodes adaptatives basées sur la force ajustent dynamiquement la
distribution des charges en fonction des changements structuraux au cours de I'analyse. Cette
approche permet une représentation plus réaliste du comportement des structures sous I'effet
des charges sismiques. Les différentes étapes de la procédure a force imposée sont décrites ci-
aprés. Dans un premier temps, I'amplitude du vecteur de chargement est définie par I'expression

suivante :

Ou X est le facteur de chargement, variant entre 0 et 1, tandis que Po est le vecteur de
chargement nominal, qui demeure uniforme sur toute la hauteur de la structure au cours de
I'analyse quasi-statique. A chaque instant t, la mise & jour modale permet de déterminer les

valeurs des forces aux étages Fi est déterminee par:
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n n

. i F.
F; = Z Fj = z TipymiSe,)*  puis  F = Z_Il*" (4.8)
j=1 j=1 l

Ou Ij est le facteur de participation de mode j, @jjest la déformée modale de mode j a I'étage
i, m; est la masse de I'étage i, Sajest I'ordonnée de spectre d'accélération correspondant a la
période du mode j, Fi est le vecteur normalisé et n est le nombre des modes. Enfin, le vecteur

de chargement a I'instant t est obtenu par :

Pt:Pt—1+APt:Pt—1+A}{tFtPO (4.9)

Ou P est le vecteur de chargement a l'instant précédent t — 1, A)t est I'incrément de vecteur de

chargement, F; est le vecteur normalisé a I'instant t et P est le vecteur de chargement nominal.

La méthode de la racine carrée de la somme des carrés (SRSS) est utilisée pour combiner

les déplacements modaux voir Eq (4.5) ou les forces modales & chaque étage Eq

(4.8), dans le cas ou les modes de vibration sont indépendants. Toutefois, lorsque les modes
de vibration sont couplés, la méthode de combinaison quadratique compléte (CQC) doit étre

employée.

4.3 Les irrégularités structurelles dans les batiments

En réalitée, de nombreux batiments existants ont été initialement concus avec des
irrégularités pour répondre a différentes exigences fonctionnelles ou commerciales. Par
exemple, les sous-sols a usage commercial sont créés en éliminant les colonnes centrales, et les
dimensions des poutres et des colonnes sont réduites dans les étages supérieurs pour un usage
fonctionnel. Récemment, des études expérimentales et numériques ont démontré que les
structures verticalement irrégulieres sont dangereuses et présentent des risques dans les zones
sismiques. Par conséquent, autant que possible, les irrégularités dans un batiment doivent étre
évitées en raison de leur comportement sismique défavorable, comme stipulé dans presque tous

les codes, tels que le code sismique algérien [8].

Il est important de noter que lorsqu'une structure de batiment est soumise a des charges

latérales, les dommages se manifestent frequemment au niveau des zones structurelles faibles
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présentes dans les systémes du batiment. De nombreux facteurs sont a I'origine de cette faiblesse
structurelle (ou irrégularité structurelle), qui affecte sérieusement les performances des
batiments en cas de séisme. Divers types d'irrégularités apparaissent dans les batiments en
fonction de leur emplacement et de leur envergure en revanche, elles peuvent étre grossiérement

classées en deux groupes de base : les irrégularités en plan et en élévation .

Les irrégularités en élévation, qui présentent des discontinuités physiques significatives
dans une direction verticale, comprennent divers types d'irrégularités structurelles,
fréguemment rencontrées séparément ou en plusieurs combinaisons sur la hauteur du batiment.
Il s'agit de l'irrégularité de masse, de l'irrégularité de rigidité, de l'irrégularité de résistance, de
I'irrégularité geométrique verticale et de la discontinuité de capacite. La classification detaillee
de I'irrégularité structurelle et des limites du code algérien (RPA) est présentée dans le Tableau
1.

4.3.1 Types d'irrégularités verticales

Les irrégularités verticales peuvent prendre diverses formes, notamment des irrégularités
de masse, de rigidité, de résistance ou des irrégularités géométriques. Dans cette étude, ’accent
est mis sur les irrégularités de masse et de rigidité, deux parametres essentiels qui influencent
directement la réponse dynamique des structures sous sollicitation sismique. Selon le code
parasismique algérien (RPA 99), ces irrégularités sont définies selon des critéres précis. Par
exemple, une irrégularité de rigidité est caractérisée lorsque la rigidité latérale d’un étage est
inférieure a 70 % de celle de 1’étage adjacent, ou inférieure a 80 % de la moyenne des trois

étages situés au-dessus ou en dessous.

4.3.1.1 Effet des irrégularités de masse

Les irrégularités de masse apparaissent lorsque la répartition de la masse le long de la
hauteur d’un batiment n’est pas homogene. Cela peut résulter de 1’ajout d’étages techniques
plus lourds ou de la suppression de cloisons porteuses. Ces variations dans la distribution de la
masse modifient considérablement le comportement dynamique de la structure, engendrant
souvent des déplacements inter-étages plus prononces. Dans cette étude, plusieurs scénarios de
modification de masse sont explorés afin d’évaluer leur impact sur les réponses sismiques,

notamment en termes de déplacements et de forces de cisaillement.
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4.3.1.2 Effet des irrégularités de rigidité

Les irrégularités de rigidité surviennent lorsqu’une variation brusque de la rigidité latérale

se produit entre deux étages. Par exemple, un étage presentant des colonnes plus fines ou

I’absence de murs porteurs peut se comporter de maniére significativement plus souple que les

autres, constituant ainsi une faiblesse structurelle lors d’un séisme. Ces irrégularités favorisent

la concentration des déformations a I’endroit concerné, augmentant le risque de défaillance

structurelle. L'apparition de mécanismes d'étage mou, ou un étage se déforme de maniére

disproportionnée, est une consequence fréquente de ces irrégularités.

Type

Tableau 4-1 : Définition de l'irrégularité

Définition de I'irrégularité

Irrégularité de raideur verticale : Existe lorsque la raideur latérale du
SFRS dans un étage est inférieure a 70 % de la raideur de tout étage adjacent, ou

inférieure a 80 % de la raideur moyenne des trois étages au-dessus ou en dessous.

Irrégularité de poids (masse) : Existe lorsque le poids, Wi, de tout étage est

supérieur a 150 % du poids d'un étage adjacent.

Irrégularité géométrique verticale : Existe lorsque la dimension
horizontale du SFRS dans un étage est supérieure a 130 % de celle d'un étage
adjacent.

Discontinuité dans le plan : Décalage dans le plan d'un élément vertical de
résistance aux charges latérales du SFRS ou réduction de la raideur latérale de

I'élément de résistance dans I'étage en dessous.

Décalages hors-plan : Discontinuités dans un chemin de force latérale, telles

que des décalages hors-plan des éléments verticaux du SFRS.

Discontinuité de capacité - étage faible : Un étage est considéeré faible
lorsque sa résistance au cisaillement est inférieure a celle de I'étage au-dessus. La

résistance au cisaillement de I'étage est la résistance totale de tous les éléments
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6 de résistance sismique du SFRS partageant le cisaillement de I'étage pour la

direction considérée.

7 Sensibilité torsionnelle : A considérer lorsque les diaphragmes ne sont pas
flexibles.

8 Systémes non orthogonaux : Existe lorsque le SFRS n'est pas orienté selon

un ensemble d'axes orthogonaux.

4.4 Modélisation des batiments de référence

4.4.1 Descriptions des structures

Cette thése de recherche se concentre sur I'étude du comportement structural d'un systeme
en béton armé, concu pour supporter toutes les forces induites par les charges verticales et
horizontales. Conformément a la réglementation RPA99, les murs de remplissage de cloison
dans cette catégorie sont considérés comme des éléments non-structuraux et ne doivent pas
entraver les déformations de la structure. Cela implique l'utilisation de murs de séparation
désolidarisés ou legers, ou de murs de séparation avec des liaisons ne limitant pas les

déplacements de la structure.

Pour évaluer I'effet des irrégularités verticales sélectionnées sur les réponses sismiques des
structures de batiments en utilisant la méthode DBAP, un systeme ordinaire (régulier) en béton
armé a moment résistant a été pris comme structure de référence, sans considérer I'effet des
panneaux de remplissage en magonnerie sur la réponse. La structure assure la fonction portante,
tandis que le mur de remplissage n'est pas considéré comme un élément structural, mais sert
uniquement a séparer l'espace intérieur de I'extérieur, en remplissant les caissons des éléments

porteurs extérieurs.

Le batiment étudié est situé en zone sismique 11 a (sismicité modérée) avec des conditions
de sol souples attribuées a la classe de site "1" selon la réglementation sismique algérienne [8].
Ce batiment représente le cas d’une structure de dix étages a trois travées, avec des hauteurs
d'étage uniformes de 3,06 m et des travées de 5 m. La Figure 4.1présente la configuration de la
structure du batiment. Les charges permanentes et d’exploitation appliquées étaient

respectivement de 600 et 150 kg/m2. La masse sismique a chaque niveau d'étage est calculée
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comme étant la charge permanente totale plus une fraction appropriée de la charge

d’exploitation.

Ce travail se concentre sur une sollicitation sismique unidirectionnelle dans la direction X,
sans inclure d'amplification des effets de torsion. Les structures considérées sont reguliéres en
plan et en élévation, ce qui rend les effets de torsion négligeables dans ce contexte. L'analyse

de I'entrée sismique bidirectionnelle n'est pas abordée dans le cadre de cette recherche.

1
= [ @
= =
! = 10314
e
Column section - . -
e I o B
5 cm 30 cm
—

Beam section

5ch

Figure 4.1 : Vue en plan et en élévation du modele de batiment de référence a dix étage.

Cette étude se concentre sur des batiments réguliers présentant une rigidité horizontale
constante sur ’ensemble de leur hauteur. Le modéle de batiment adopté a un plan rectangulaire
et une distribution symétrique des systémes de résistance. Figure 4.1 illustre le modéle de
batiment a dix étages isol¢ a la base. Ce modéle repose sur I’hypothése que les étages sont
parfaitement rigides et incompressibles, ce qui permet de transférer uniformément les
déplacements des étages a toutes les colonnes. Le batiment en béton armé est modélisé a I’aide
du logiciel OpenSees [89]. Les spécifications des sections des poutres et des colonnes sont
fournies dans le Tableau 4-2. En outre, la base de la structure (les colonnes) est supposée fixée,
comme le montre la Figure 4.1, et la réponse de la structure dans la direction X est analysée. La
période fondamentale du modeéle de référence est de T1" = 1,32 s, représentant environ 80 %
de la masse totale. Ce modéle est essentiellement dominé par le premier mode, tout en restant
sensible aux modes supérieurs. 1l servira de structure de référence pour la comparaison de tous

les systemes irreguliers [90].
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4.4.2

OpenSees, une plateforme orientée objet intégrée a Matlab, qui utilise la modélisation par
éléments multifibres (Figure 4.2). Ces éléments finis sont adaptés pour une gamme étendue
d'applications en génie civil, permettant des simulations détaillées des comportements non
linéaires, tant statiques que dynamiques, pour des structures telles que des poutres ou des murs
a sections hétérogenes (par exemple, en béton armé). lls permettent de modéliser efficacement

les sollicitations de flexion, de cisaillement ou de torsion, en intégrant les non-linéarites

Tableau 4-2 : Dimensions géométriques de la section du béton (cadre régulier de référence)

Eléments Dimensions Armature
Poutres 30 x 50 cm? 10 barres ®14
Colonnes 50 x 50 cm? 08 barres ®14

Propriétés des matériaux béton-acier

Les modeles tridimensionnels des batiments examinés ont été élaborés a I'aide du logiciel

géométriques et matérielles, ainsi que les effets P-A [55], [91].

Dans OpenSees, diverses propriétés et lois des matériaux ont été mises en ceuvre pour permettre

une simulation précise des éléments structuraux.

Pour cette analyse, le modéle modifié de Kent-Scott-Park [35], [36] a été utilisé pour
simuler la relation contrainte-déformation monotone du béton confiné et non confiné en
compression, sous le nom de Concrete02, disponible dans OpenSees [48]. Ce modeéle
présente une courbe parabolique jusqu'a la contrainte maximale du béton, suivie d'une

branche de ramollissement linéaire aprés le pic. Il intégre également un renforcement

linéaire en traction.
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Figure 4.2 : Discrétisation en fibres de la section transversale typique du béton armé [88]

Les propriétés du modéle de béton sont spécifiées dans le Tableau 4-3, ou f’c est la
résistance a la compression du béton aprés 28 jours, f'cy et f; représentent respectivement la
résistance a I'écrasement et la résistance a la traction du béton. Les déformations eco et ecy
correspondent respectivement a la résistance a la compression f'c et a la résistance a I'écrasement
f'eu. Eco indique le module d'élasticité initial du béton, tandis que Eis est le module d'élasticité

du béton apres fissuration pour la branche de ramollissement en traction.

Tableau 4-3 : Caractéristiques du modéle de matériau béton

Parametres du matériau Béton confiné  Béton non
confiné

Résistance a la compression du béton a 28 jours, f'c [MPa] 45 54
Déformation du béton a la résistance maximale, eco 0,0024 0,0020
Résistance a 1'écrasement du béton, f'cy [MPa] 10,8 9
Déformation du béton a la résistance a I'écrasement, ecy 0,0073 0,0076
Rapport entre la pente de déchargement a ecy et la pente 0,2 0,2
initiale, A
Résistance en traction, f; [MPa] 54 4,5
Module de ramollissement en traction, E« [MPa] 2250 2250
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- Les barres d'armature en acier dans les sections de béton armé sont modélisées a I'aide
d'un modele bilinéaire a durcissement cinématique, défini par le matériau Steel02 dans
OpensSees [48]. Le Tableau 4-4 résume les caractéristiques des propriétés calculées du
modele de matériau (Steel02), ou fy représente la limite d'élasticité, Es est la rigidité
élastique initiale, b est le coefficient de durcissement par déformation, Ro est une constante

comprise entre 10 et 20, et Cry et Cr2 sont des coefficients.

Tableau 4-4 : Caractéristiques du modéle de matériau acier

Parametre Steel02
Résistance a la traction, fy (MPa) 400
Rigidité initiale, Es (MPa) 210 000
Ratio de durcissement par déformation, b 0,02
Constante, Ro 20
Coefficient, Cr1 0,925
Coefficient, Cr2 0,15

Les Figure 4.3 et Figure 4.4 présentent la relation contrainte-déformation des matériaux en
béton et en acier utilisés dans cette étude. Un algorithme adaptatif de contrdle de déplacement
a été développé dans OpenSees, utilisant le code T, afin de réaliser des analyses non linéaires
plus précises. Cet algorithme ajuste les parametres en fonction des variations des propriétés des
matériaux au cours de lI'analyse. Tous les détails sur les paramétres du modéle, les équations
employées et leur implémentation sont fournis dans la documentation du package OpenSees
[92].
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Figure 4.3 : Relation contrainte-déformation hystérésis typique du modéle de béton [48]

Les parameétres de matériau utilisés pour le modéle des armatures d’acier, comprenant la
limite d'élasticité (Fy), le module tangent initiale (Eo) et le rapport d'écrouissage (b), sont fournis

dans le Tableau 4-4.
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Figure 4.4 : Courbe enveloppe monotone du modéle Steel01 [48]
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4.4.3 Caractérisation de I'excitation sismique en contexte dynamique

L'évaluation des demandes sismiques des structures, qu'elles soient réguliéres ou
irréguliéres, est effectuée par I'analyse Displacement-Based Adaptive Pushover (DBAP). Cette
méthode consiste a soumettre un systeme équivalent a un degré de liberté a un enregistrement
de mouvement du sol afin d’évaluer les demandes sismiques. Pour cette recherche, le
mouvement du sol utilisé est dérivé de I'accélérogramme du séisme d'El Centro de 1940 (voir
Figure 4.5), qui a été correctement mis a I'échelle pour englober I'ensemble de la gamme des

réponses structurales, allant de I'élasticité a I'instabilité dynamique globale.

Elcentro Earthquake N-S component

Aq(9)

) 5 10 15 20 25 30 35
Time (sec)

Figure 4.5 : Accélération du sol de la composante N-S du séisme d'El-Centro.

4.4.4 Analyse des effets des irrégularités de masse et de rigidité

Une structure de batiment réguliére, présentant des distributions uniformes de masse, de
rigidité et de résistance de base sur toute sa hauteur, présente un comportement prévisible.
Cependant, une infinité de configurations verticalement irréguliéres peut étre générée en
sélectionnant divers parameétres et en modifiant leur distribution, soit individuellement, soit en
combinaison, le long de la hauteur du batiment de référence proposé. A la suite de ce processus
de sélection d'irrégularités, seuls deux types sont considérés : les irrégularités de masse (MF)

et de rigidité (SF), appliquées a un ou plusieurs étages specifiques de la structure.
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Les contributions modales supérieures sont implicitement intégrées dans le processus
adaptatif DBAP, en raison du comportement non linéaire des structures, qui est particulierement
sensible a ces contributions. L'ignorance de ces modes supérieurs entrainerait une évaluation

erronée des parametres de réponse sismique [69],[83].

Dans les cas étudiés, les propriétés des étages sont ajustées en augmentant ou en diminuant
les caractéristiques de tous les éléments structuraux de I'étage (poutres et colonnes), a travers
une large gamme de facteurs de modification (MF) ou (SF). Le facteur de modification se
définit comme le rapport entre la quantité modifiée dans le cas irrégulier et celle du cas de
référence. Chaque type d'irrégularité a été appliqué individuellement & chacun des dix étages
de la structure. Il est crucial de noter que, puisque la période du cadre de référence est influencée
par la variation de la rigidité d'un ou plusieurs étages, les rigidités de tous les étages ont été
uniformément mises a I'échelle pour chaque modele irrégulier afin d'atteindre la période cible

du premier mode, conformément aux recommandations du FEMA [93].

4.5 Processus et étapes de I'analyse proposée

L’objectif de cette étude est d’analyser la réponse sismique des structures verticalement
irrégulieres en recourant a une méthode avancée d’analyse pushover adaptative basée sur les
déplacements (DAP). Comme illustré dans la Figure 4.6, la stratégie développée repose sur une
modeélisation simplifiée utilisant des éléments finis multifibres, permettant de reproduire avec
précision le comportement non linéaire des matériaux (acier et béton) et d’intégrer les effets de

dégradation ainsi que 1I’influence des modes supérieures [90].
1. Elaboration du modeéle structurel tridimensionnel

Le processus débute par la construction d’un modele tridimensionnel détaillé de la
structure, dans lequel le comportement monotone non linéaire des matériaux (acier et béton) est
précisement défini. Ce modele repose sur une discrétisation en éléments multifibres, permettant
d’obtenir la relation force-déplacement de chaque section par intégration de la relation
contrainte-déformation au niveau des fibres. Cette étape fondamentale garantit une

représentation realiste des caracteristiques parasismiques de la structure.
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2. Mise en ceuvre de I’analyse pushover adaptative (DAP)

A partir du modeéle développé, une analyse pushover adaptative basée sur les déplacements
est réalisée. Contrairement aux approches traditionnelles qui appliquent un vecteur de charge
invariant, cette méthode consiste a évaluer en continu les propriétés structurelles au fur et a
mesure de I’application des charges. Ainsi, le vecteur de charge est actualisé a chaque incrément
en combinant, selon la régle SRSS (Square-Root of Sum-of-Squares), les contributions de tous
les modes significatifs. Ce procédé permet de mieux prendre en compte la dégradation de la

rigidité ainsi que I’influence des modes supérieurs sur la réponse globale de la structure.
3. Calcul des déplacements inter-étages et mise a jour dynamique

Suite a 1’analyse pushover, la réponse obtenue pour le systéme multi-degrés de liberté
(MDOF) est convertie en une réponse équivalente a un seul degré de liberté (SDOF) en fonction
des modes propres actuels. Les déplacements inter-étages sont calculés en combinant, par la
méthode SRSS, les contributions des différents modes propres, chacune pondérée par le facteur
de participation modale (I';). Le déplacement appliqué a chaque niveau est ainsi déterminé par
la somme cumulative des déplacements inter-étages des niveaux inférieurs. Etant donné que
ces déplacements dépendent des propriétés mécaniques évolutives de la structure, le vecteur de
déplacement est systématiquement mis a jour a chaque incrément de charge pour refléter

précisément la progression du comportement non linéaire.
4. Caractérisation de la courbe de capacité adaptative du systéme équivalent

La derniere phase consiste a transformer la réponse non linéaire du systeme MDOF en une
courbe de capacité représentative d’un systeme SDOF équivalent. Cette transformation repose
sur un critére d’énergie équivalente, selon lequel 1’aire sous la courbe de pushover doit étre
égale a celle sous une courbe bilinéaire enveloppant le comportement hystérétique du modele.
Ce procédé permet de synthétiser la capacité parasismique de la structure sous une forme
exploitable pour 1I’évaluation de sa performance sismique, conformément aux approches

avancées decrites par Casarotti et Pinho [94].
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Figure 4.6 : Algorithme de la méthode pushover adaptative DAP
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4.6 Analyse et résultats des applications numériques

4.6.1 Analyse des effets des irrégularités verticales

Cette these explore en profondeur I'impact des irrégularités de masse et de rigidité sur les
réponses non linéaires des structures. Il évalue précisément comment ces irrégularites
influencent les demandes sismiques, en se concentrant sur deux aspects principaux : les
déplacements du toit, représentés par les courbes de capacité adaptative, et la distribution des
sollicitations sur les étages de la structure. Les irrégularités de masse et de rigidité peuvent
provoquer des variations significatives dans la réponse dynamique des batiments, affectant la
maniere dont les charges sismiques sont redistribuées sur la hauteur de la structure. L'analyse
des déplacements du toit permet de comprendre comment les déformations globales de la
structure évoluent en réponse aux sollicitations sismiques. Parallélement, I'étude de la
distribution des sollicitations sur les différents étages offre un apercu de la maniére dont les

irregularités influencent la répartition des forces internes et les déformations locales.

4.6.1.1 Effets des irrégularités de masse

Le facteur de modification de la masse (MF) joue un réle déterminant dans I'analyse
fiabiliste du comportement des structures irrégulieres en élévation. Ce parametre sert a
quantifier les écarts dans la distribution massique par rapport a un cas de référence, ce qui est
crucial pour évaluer la vulnérabilité des structures soumises a des charges dynamiques ou
sismiques. Le facteur MF est défini comme le rapport entre la masse modifiée dans un scénario
d'irrégularité et la masse du cas de référence a un niveau d'étage donné. Ce rapport peut prendre
des valeurs comprises entre 0,25 et 4, reflétant ainsi une large gamme de scénarios possibles,
du plus allégé au plus chargé. Ce facteur peut étre appliqué de maniére ciblée a un étage unique,
ou bien & plusieurs étages consécutifs, permettant ainsi une flexibilité d'analyse qui prend en
compte la localisation des irrégularités massiques au sein de la structure. Une étude approfondie
est menée pour évaluer I'influence de ces irrégularités, en tenant compte de leur emplacement

précis et de leur ampleur, sur le comportement global de la structure.

La Figure 4.7 illustre plusieurs scénarios typiques de distribution irréguliere de la masse
(MM) par rapport a la distribution massique de référence, a divers niveaux d'étages, selon les

configurations suivantes :
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e Modéle (a) : distribution uniforme de la masse

Les facteurs de modification de masse MF(n), avec des valeurs de 0,25, 0,5, 2,0 et 4,0, sont
appliqués uniformément sur les dix premiers étages (1 a 10) de la structure, afin de simuler une

variation homogene de la masse dans la partie inférieure de I'édifice.

e Modele (b) : modification de masse dans la partie inférieure

La masse est ajustée exclusivement dans la moitié inférieure de la structure, en appliquant les
mémes facteurs MF de 0,25, 0,5, 2,0 et 4,0. Cette configuration permet de concentrer I'analyse
sur I'effet des irrégularités massiques dans la partie inférieure, souvent critique pour la stabilité

globale en cas de charges dynamiques.

e Modéle (c) : modification de masse dans la partie supérieure

Inversement, la moitié supérieure de la structure fait I'objet d'une modification de masse selon
les facteurs MF précités. Cette approche vise a évaluer I'impact des variations massiques dans
les étages supérieurs, qui peuvent influencer la réponse dynamique de la structure de maniere

significative.

Model (a) Maodel (b) Model (c)

i lstory

E TR OEE W v mOEm TR OTRER PR ORE W
Reférence case MM MM(1-5) MM 6-10)

Figure 4.7 : Cas avec distribution irréguliere de la masse par rapport a la distribution de masse

d'origine du cas de référence.
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4.6.1.1.1 Développement des courbes de capacité adaptative

Deux parametres sismiques essentiels sont utilisés pour analyser ces variations : la force de
cisaillement base et le déplacement inter-étages. La force de cisaillement base quantifie la
distribution des forces horizontales appliquées entre la base et chaque étage, tandis que le
déplacement inter-étages mesure le décalage relatif entre étages adjacents. Ces parametres sont
cruciaux pour évaluer comment les irrégularités massiques influencent la capacité de la
structure a supporter et a dissiper I'énergie sismique. En évaluant ces réponses inélastiques,
cette recherche permet de mieux comprendre l'impact des irrégularités massiques sur la
performance sismique et fournit des informations clés pour optimiser la conception et le

renforcement des structures afin de réduire les risques sismiques.

Dans le premier modeéle (a), une irrégularité de masse est ajoutée a un étage unique de la
structure, avec la possibilité de placer cette irrégularité a différents niveaux, du rez-de-chaussée
au dernier étage. Cette variation est représentée par la notation “"cas MF(1-n)", ou "n" indique
I'étage spécifique ou l'irrégularité est située. Par exemple, "cas MF (1-1)" correspond a une
irrégularité de masse au premier étage, tandis que "cas MF (1-10)" désigne une irrégularité au

dixiéme étage.
4.6.1.1.2 Influence des modifications de masse sur la réponse sismique des structures

Les résultats de I'analyse graphique montrent que les modifications de masse a un seul
étage, avec des facteurs de modification de 0,25, 0,5, 2,0 et 4,0, n'ont généralement pas d'impact
significatif sur les réponses non linéaires de la structure. En d'autres termes, bien que ces
modifications puissent introduire des irrégularités, elles ne réduisent pas de maniere marquée
la résistance au flambement des structures en cadre moment. Cette conclusion est valable a
condition que le systeme latéral soit correctement dimensionné pour répondre aux exigences
sismiques, qui peuvent augmenter en présence d'irrégularités massiques. La Figure 4.8 illustre
les courbes de capacité adaptative de la structure pour le cas de référence, en incluant les effets
des irrégularités massiques aux différents emplacements mentionnés. Cette figure montre que
la force de cisaillement de base maximale est observée dans le cadre régulier avec une valeur
de 932 kN pour un déplacement de 78 cm. Cette mesure indique que la structure, lorsqu’elle
est uniforme, peut supporter une force plus élevée avant d'atteindre un niveau de déplacement

donné.
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Figure 4.8 : Courbes de capacité adaptative pour le cas de référence et tous les cas d'irrégularité liés au
Modele (a)
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Dans les configurations irréguliéres, la force de cisaillement de base est maximisée lorsque
I’irrégularité de masse est localisée au dernier étage, avec un facteur de modification de 0,5, par
exemple. Cela suggére que, dans ces conditions specifiques, la structure est plus efficace pour
résister aux forces horizontales lorsque I'irrégularité est concentrée au sommet. Néanmoins,
pour d’autres positions d’irrégularité, la force de cisaillement de base varie de maniere variable,
ce qui indique que I'effet de la masse irréguliere est moins prévisible et dépend fortement de sa

localisation précise dans la structure.

Lorsque des masses importantes sont introduites (avec des facteurs de modification de 2 ou
4), I'effet observé est inversé. Dans ces cas, la réponse de la structure révele un comportement
différent, probablement en raison de I'interaction complexe entre la masse accrue et les forces
sismiques, modifiant ainsi les mécanismes de déformation et de répartition des charges. Ce
phénomene souligne I'importance de prendre en compte a la fois I'emplacement et I'ampleur des

irrégularités massiques pour une évaluation précise du comportement sismique des structures.

4.6.1.1.3 Influence des irrégularités massiques sur les déformations inter-étages

Pour une évaluation plus approfondie des structures présentant des irrégularités massiques,
il est impératif d'analyser le ratio de déformation inter-étages pour chaque étage
individuellement, plutét que de se limiter a une évaluation basée uniquement sur les valeurs
maximales globales. Cette approche plus granulée permet d'obtenir une image plus précise des

impacts spécifiques des irrégularités massiques sur le comportement de la structure.

La Figure 4.9 illustre les résultats de cette analyse détaillée. Les données montrent que les
structures dotées de masses légéres, avec des facteurs de modification de masse MF de 0,25 et
0,5, exercent une influence notable sur la déformation inter-étages en fonction de la localisation
de Dirrégularité. En particulier, lorsque l'irrégularité de masse est placée a des étages
spécifiques (comme le ler, 2e ou 3e étage), on observe une augmentation géneéralisée des
déformations inter-étages dans I'ensemble du batiment. Cette augmentation est particuliérement
marquée aux 2e, 3e et 4e étages. Ce phénomene peut étre attribué a des modifications dans les
modes de vibration et la période fondamentale de la structure, entrainant ainsi une diminution
de la rigidité de la structure. En d'autres termes, les irrégularités massiques altérent le
comportement dynamique de la structure, ce qui se traduit par des déformations plus

importantes aux etages supérieurs lorsque les irrégularités sont situées plus bas dans le batiment.
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Figure 4.9 : Ratio de déformation inter-étages pour le cas de référence et tous les cas d'irrégularité liés

au Modéle (a)
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A I’opposé, les configurations avec des masses plus lourdes (facteurs de modification de
masse de 2 et 4) produisent un effet différent. Les résultats indiquent que la réponse de la
structure présente un comportement inverse par rapport aux cas de masses légeres. Dans ces
cas, les masses élevées modifient également les modes de vibration et la période fondamentale,
mais de maniére telle que les déformations inter-étages ne suivent pas la méme tendance. Les
résultats suggerent que les effets des irrégularités massiques sont atténués ou inversés,
modifiant ainsi la distribution des déformations dans la structure. Cette analyse détaillée des
déformations inter-étages démontre 1’importance de considérer a la fois l'emplacement et
I'ampleur des irrégularités massiques pour une évaluation compléte de la performance sismique
des structures. Les résultats soulignent que les stratégies de conception doivent intégrer ces
aspects pour améliorer la résistance et la stabilité des structures face aux charges sismiques.
Une compréhension approfondie de ces effets permet de développer des solutions de conception
plus robustes, adaptées aux spécificités des structures irrégulieres, et de mieux prévoir les

besoins en renforcement pour garantir leur sécurité et leur performance en cas de séisme.

4.6.1.1.4 Répartition des efforts tranchants par étage en fonction des irrégularités
massiques.

Un schéma de distribution similaire des efforts tranchants par étage est observédans la
Figure 4.10 ; les valeurs normalisées des efforts tranchants ne montrent pas de différences
significatives par rapport au cas de référence. Ainsi, la valeur maximale est atteinte au deuxiéme
étage pour toutes les situations irrégulieres, tandis qu'un changement modéré est observé a mi-
hauteur, suivi d'une diminution rapide dans la partie supérieure de la structure. Pour les cas de
modification de masse avec un facteur de MF = 4.0 (valeur extréme), les efforts tranchants
normalisés sont légerement plus élevés au dernier étage comparativement au cas de référence,

en raison de l'influence des modes supérieurs.
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Figure 4.10 : Forces de cisaillement d'étage pour le cas de référence et tous les cas d'irrégularité liés au

modele (a)
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4.6.1.1.5 TImpact ou ’influence des irrégularités de masse sur les déformations et efforts
tranchants

4.6.1.1.5.1 Effets des irrégularités dans la partie inférieure de la structure

Dans le modeéle (b), ou I'irrégularité est positionnée dans la partie inférieure de la structure,
on observe que les deformations aux étages inférieurs sont nettement plus importantes, comme
le montre la Figure 4.11. Cela indique que les modifications de masse dans cette zone inférieure
exercent une influence significative sur le comportement global de la structure. Les efforts
tranchants se concentrent davantage dans les étages inférieurs, ce qui se traduit par des
déformations accrues a ces niveaux. Cette concentration des efforts tranchants suggére que les
masses ajoutées ou modifiées dans la partie inférieure de la structure augmentent les forces

internes et les déformations.
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Figure 4.11 : Forces de cisaillement d'étage pour le cas de référence et tous les cas d'irrégularité liés au
modele (b)
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4.6.1.1.5.2 Effets des irrégularités dans la partie supérieure de la structure

Dans le modéle (c), ou I'irrégularité se trouve dans la partie supérieure de la structure, les
modifications de masse ont un impact moins prononceé sur le cisaillement maximal & la base
(voir Figure 4.12). Les variations de masse dans les étages supérieurs apparaissent avoir une
influence réduite sur les efforts tranchants a la base, ce qui se traduit par une répartition plus
uniforme des forces. Cela suggere que les irrégularités situées plus haut dans la structure
n’affectent pas autant les efforts tranchants a la base, probablement en raison d'une distribution

plus équilibrée des forces dans I'ensemble de la structure.
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Figure 4.12 : Forces de cisaillement d'étage pour le cas de référence et tous les cas d'irrégularité liés au

modele (c)
4.6.1.1.6 Effets de I'importance de I'irrégularité de masse sur le cisaillement a la base

De plus, la Figure 4.13 (a) illustre la variation des demandes de cisaillement & la base pour
les cas d'irrégularité, normalisée par rapport a la demande de cisaillement a la base du cas de
référence. Cette variation est représentée en fonction des changements dans la localisation de
I'irrégularité de masse pour les cas avec des modifications de masse MF (1-10) de 0,25, 0,5,
2,0 et 4. On constate que la demande de cisaillement a la base ne présente pas de variations
significatives en fonction du niveau pour une méme irrégularité de masse (les variations ne

dépassent pas 2% au maximum). Cependant, lorsque l'irrégularité de masse est située au
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premier etage, le rapport du cisaillement & la base (cas irrégulier par rapport au cas de référence)
est supérieur a un, principalement en raison de I'influence des modes de vibration supérieurs
ainsi que de I'effet marqué de I'augmentation de la masse. L'effet de la masse fluctue lorsque
I'irrégularité se déplace vers des étages plus élevés. Pour le cas extréme d'un étage « lourd »
avec MF = 4, le cisaillement & la base ne varie pas de maniere significative par rapport au cas
de référence. Exceptionnellement, les ler et 2e étages affichent des valeurs élevées en raison
du fait que ces étages, étant plus rigides, développent des forces d'inertie plus importantes que

les autres.

De méme, la Figure 4.13 (b) présente la variation du cisaillement a la base normalisée en
fonction du niveau d'irrégularité de masse, lorsque I'irrégularité s'étend sur plus d'un niveau, en
commencant par le premier étage. Il est observé que le niveau d'irrégularité n'a pas d'effet
majeur sur l'augmentation brusque du cisaillement a la base normalisée. Par exemple, pour le
cas avec MF (1-5) x4, le rapport du cisaillement a la base de ce cas par rapport au cas de
référence est de 1,05 (5%). Cette différence est principalement attribuable au changement dans
les caractéristiques dynamiques fondamentales de la structure, ainsi qu'a I'effet du nombre et de
la longueur des travees, qui influencent la fréquence fondamentale du systeme de batiment.
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Figure 4.13 : Variation des demandes de cisaillement & la base normalisées en fonction de la

localisation et de l'irrégularité de masse étendue
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4.6.1.2 Effets des irrégularités de rigidité

Les irrégularités de rigidité dans les structures sont un élément essentiel de Il'analyse
sismique, car elles affectent directement la réponse dynamique des batiments lors de séismes.
Cette étude a examiné divers scénarios présentant de telles irrégularités (MK), créées en
modifiant la distribution de rigidité par rapport & un modéle de référence, tout en maintenant
une répartition de masse constante. Le facteur de modification de rigidité (SF) a été utilisé pour
ajuster précisément la rigidité des étages, afin d'obtenir une période de vibration cible pour le
premier mode, fixée a 1,32 secondes. Cette période cible est caractéristique des batiments avec
des étages dits "mous” ou "faibles", et revét une importance particuliére pour I'évaluation de la
performance sismique dans des conditions réalistes. La Figure 4.14 présente visuellement les

distributions de rigidité irrégulieres en comparaison avec celles du cas de référence.

10 "

1
MK(i), i=1:10 MK (1-5) MK (6-10)

Figure 4.14 : Cas avec une distribution de rigidité irréguliére par rapport a la distribution de rigidité du

cas de référence
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4.6.1.2.1 Méthodologie de Modification des Rigidités

La méthodologie appliquée dans cette thése pour modifier les rigidités structurelles repose
sur l'utilisation de facteurs de modification spécifiques pour chaque étage. Par exemple, dans
la configuration MK (5) *0,5, la rigidité du cinquieme étage est diminuée de 50 % par rapport
au modele de référence. Cette diminution requiert une adaptation proportionnelle des rigidités
des autres étages afin de maintenir la période de vibration du premier mode a 1,32 secondes.
Cette approche permet de modéliser avec précision des scénarios réels ou un étage, comme le
cinquiéme, présente une rigidité réduite, influencant ainsi de maniére significative la réponse

globale de la structure face aux sollicitations dynamiques.

4.6.1.2.2 Influenc des modifications de rigidité sur la réponse sismique des structures

Les observations issues de I'étude des effets des irrégularités de rigidité sur la réponse non
linaire, en fonction de I'emplacement de l'irrégularité (voir Figure 4.15 (a)), montrent que
I'introduction d'une irrégularité de rigidité avec des facteurs de modification SF = 0,25, 0,5, 2
et 4,0 appliqués a un seul étage pour chaque cas, entraine une augmentation modeérée de I'impact
sur les courbes de capacité adaptative comparé au modéle de référence régulier, avec une
différence inférieure a 5 %. Le cisaillement maximal a la base est généralement atteint pour un
déplacement de 75 cm dans la majorité des cas, a I'exception des situations avec SF (1) = 0,25

et 0,5, ou I'étage mou atteint ce niveau.

Il est essentiel de souligner que la réduction de la rigidité du premier étage (SF (1) = 0,25
et 0,5) entraine une déformation rapide et significative de cet étage dans le domaine non
linéaire, ce qui diminue considérablement la capacité de ductilité. En conséquence, le
cisaillement maximal a la base est atteint pour un déplacement plus faible (30 cm) par rapport
au cadre de référence régulier (75 cm). En général, la demande en capacité pour MK (1) est
nettement inférieure a celle des autres étages (MK (2-10)). Cependant, lorsque la rigidité du
premier étage est augmentée (SF (1) = 2 et 4,0), ce comportement est inversé, montrant une

amélioration notable dans la réponse structurelle.
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Figure 4.15 (a): Courbes de capacité adaptative pour le cas de référence et tous les cas d'irrégularité de
rigidité sur le modele MK (1-10)
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4.6.1.2.3 Influence de la localisation des irrégularités de rigidité

Selon le modele (b) avec les configurations MK (1-5), les courbes de capacité, obtenues en
maintenant une rigidité initiale constante comme illustré a la Figure 4.15(b), montrent une
diminution de la résistance globale lorsque le facteur de modification de rigidité est inférieur a
un (SF < 1). Autrement dit, un facteur de modification inférieur a 1 indique une réduction de la
rigidité dans les étages concernés, ce qui entraine une diminution de la capacité de la structure
a résister aux charges et se traduit par une baisse de la résistance observée sur les courbes de
capacité. D'autre part, pour le modele (c) avec les configurations MK (6-10), une tendance
différente est observée. Dans ce cas, la résistance de la structure diminue lorsque le facteur de
modification de rigidité est supérieur a un (SF > 1). Ici, un facteur de modification supérieur a
1 correspond a une augmentation de la rigidité des étages concernés. Cependant, malgré cette
augmentation de rigidité, la capacité de la structure a supporter les charges diminue, suggérant

une interaction complexe entre la rigidité accrue et la réponse globale de la structure aux

sollicitations.
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Figure 4.15 (b): Courbes de capacité adaptative pour le cas de référence et des modéles MK (1-5) et

MK (6-10) en fonction des variations de rigidité
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Cette différence de comportement entre les deux modeles peut étre expliquée par la fagon
dont les irrégularités de rigidité sont réparties et leur impact sur la réponse dynamique de la
structure. Pour les configurations MK (1-5), la réduction de la rigidité a un effet direct sur la
capacité de charge, tandis que pour les configurations MK (6-10), l'augmentation de la rigidité
peut influencer la répartition des efforts internes et la distribution des déformations, entrainant
une réponse différente sous charge.

4.6.1.2.4 Influence des facteurs de modification de rigidité sur les déplacements inter-
étages

Pour le modele (a), avec les configurations MK (1) *0,25 et MK (1) *0,5, la réduction de
la rigidité du premier étage entraine une augmentation significative du déplacement de cet
étage, jusqu'a 1,2 fois celui observé dans le modéle de référence, comme illustré a la Figure
4.16 (a). Cette diminution de la rigidité provoque également une amplification des
déplacements dans les étages adjacents (deuxieme, troisieme et quatrieme), indiquant une
propagation des déformations vers les niveaux supérieurs. En revanche, lorsque la rigidité est
réduite dans des étages autres que le premier, l'augmentation des déplacements est moins

prononcée, montrant une influence plus modérée par rapport au modeéle de référence.
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Figure 4.16 (a) : Ratio de déplacement inter-étages pour le cas de référence et tous les cas d'irrégularité
de rigidité sur le modéle MK (1-10)

Pour le modele (b), avec des facteurs de modification SF = 0,25 et 0,5, une diminution de
la rigidité dans les étages inférieurs provoque une augmentation des déplacements inter-étages
dans ces niveaux inférieurs, tout en réduisant les déplacements dans les étages supérieurs. Cette
observation laisse entendre que la réduction de rigidité dans les niveaux inférieurs concentre
les déformations a ces étages. A ’opposé, une augmentation de la rigidité dans les étages
inférieurs (SF = 2 et 4) réduit les déplacements dans ces niveaux tout en augmentant ceux dans
les étages supérieurs, montrant que lI'accroissement de rigidité déplace les déformations vers les

parties plus flexibles de la structure.

En se référant a la Figure 4.16(b), il est observé que pour le modeéle (c), les configurations
avec des facteurs de modification de rigidité (SF) de 2 et 4 présentent un comportement
différent de celui du modele (b). Dans le modéle (c), lorsque la rigidité des étages inférieurs est
renforcée, on note non seulement une réduction des déplacements dans ces étages inférieurs,
mais aussi une augmentation des déplacements dans les étages supérieurs. Cette dynamique
indique une redistribution des déformations et des efforts a travers toute la hauteur de la

structure.
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Figure 4.16 (b): Ratio des déplacements inter-étages pour le cas de référence et les modéles MK (1-5)
et MK (6-10)

En renforcant les étages inférieurs, ces derniers deviennent plus résistants aux
déformations. En conséquence, les étages supérieurs, qui sont plus souples, absorbent une plus
grande part des déformations causées par les charges sismiques. En d'autres termes, lorsque les
étages inférieurs sont rendus plus rigides, les déformations se déplacent vers les étages
supérieurs. Cette redistribution peut entrainer une augmentation des déformations dans les
étages supérieurs, augmentant ainsi leur risque de dommages, méme si les étages inférieurs

bénéficient d'une meilleure protection grace a leur rigidité accrue.

4.6.1.2.5 Effets des variations de rigidité sur la distribution des efforts tranchants

Comme le montre la Figure 4.17, une réduction de la rigidité dans un ou plusieurs étages
d'une structure réguliere affecte significativement la répartition des efforts tranchants, en
particulier dans les étages inférieurs. L'impact est plus prononcé au niveau du 2°™ étage, ou
I'effort tranchant subit une variation notable, tandis qu'il est beaucoup moins affecté au 10 ¢™
étage. Cela s'explique par I'emplacement de I'irrégularité, qui provogque un changement rapide
de I'effort tranchant dans I'étage concerné. Lorsque 1’étage i présente une irregularité, I'effort
tranchant y change brusquement, contrairement a ce qui se passe dans une structure réguliére.
Ce comportement entraine la formation d'un plancher plus flexible, ce qui peut générer un

mécanisme de déformation au niveau des colonnes, souvent appelé mécanisme de plancher. Ce
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type de mécanisme peut constituer un danger pour la stabilité de la structure, en particulier lors

d'un séisme.

A l'inverse, lorsque la rigidité d'un ou plusieurs étages augmente, la répartition des efforts
suit un schéma opposé. Par exemple, I'augmentation de la rigidité dans les cing premiers étages
(MK (1-5) *2 et 4) influence principalement les étages inférieurs, tandis que les étages
supérieurs subissent un impact bien moins marqué. Ce phénomeéne est clairement illustré dans
la Figure 4.17, qui montre que les étages inférieurs sont plus sensibles a ces changements de

rigidité, alors que I'effet s'estompe a mesure que I'on s'éléve dans la structure.

De plus, une réduction de la rigidité dans les étages supérieurs (MK (6-10) *0,5) a un effet
inverse par rapport aux premiers cas. Ici, les étages supérieurs sont Iégérement affectés, mais la
réduction sévere de la rigidité au sommet de la structure provoque une réponse plus localisée,
avec un impact minimal sur les étages inférieurs. Cela démontre que la répartition des charges
dans un batiment dépend fortement de la rigidité des étages et de I'emplacement des
irrégularités. Une gestion soigneuse de ces parametres est donc essentielle pour garantir que la

structure réponde correctement aux sollicitations sismiques.
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Figure 4.17 : Effort tranchant par étage pour le cas de référence et tous les cas d'irrégularité de rigidité

4.6.1.2.6 Influence des modifications de rigidité sur I'effort tranchant normalisé a la
base

L'analyse de I'effort tranchant normalisé de base, en fonction des modifications de rigidité

d'un étage, révéle des variations notables par rapport au cadre de référence.

4.6.1.2.6.1 Effet des étages rigides

Pour les étages ayant un facteur de modification de rigidité SF = 4, considéré comme
"rigide", I'effort tranchant normalisé de base reste relativement stable par rapport au cadre de
référence. Cependant, il y a une légére augmentation, particuliérement au niveau du premier
étage, ou I'effort tranchant dépasse légerement la valeur de 1, représentant une augmentation de
25 %. Cette élévation est liée a une demande de capacité accrue pour cet étage. Cette

observation est illustrée dans la Figure 4.18 (a).

4.6.1.2.6.2 Effet des Etages Souples

A Tlinverse, lorsque la rigidité des étages inférieurs est réduite avec un facteur de
modification SF = 0,25, qualifié de "souple”, I'effort tranchant de base présente des variations
inverses. En effet, a partir du septieme étage jusqu'au sommet, la valeur de I'effort tranchant

normalisé tend a se rapprocher de celle observée dans le cadre de référence. La Figure 4.18 (b)
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montre que, pour des facteurs de modification tels que SF = 0,25, 0,5, 2,0 et 4,0, I'effet sur
I'effort tranchant normalisé de base varie : une augmentation de 26 % est observée pour le
facteur MK (1) *4, tandis qu'une diminution de 15 % est constatée pour le facteur MK (1) *0,25

par rapport au cadre de référence.

En résumé, les modifications de la rigidité des étages influencent I'effort tranchant
normalisé de base de maniére significative. Les étages rigides augmentent légérement I'effort
tranchant, surtout au premier étage, tandis que les étages souples tendent a rapprocher I'effort

tranchant de celui du cadre de référence, avec des variations notables en fonction du facteur de

modification appliqué.
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Figure 4.18 : Variation du cisaillement de base normalisé avec I'extension et I'emplacement de

I'irrégularité de rigidité
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4.7 Conclusions

En conclusion, ce chapitre met en évidence I'impact majeur des irrégularités de masse et de
rigidité sur la réponse sismique des structures. Bien que les irrégularités de masse aient un effet
relativement modéré sur les dérives inter-étages et la répartition des efforts, elles influencent de
maniére plus marquée les déplacements aux étages supérieurs. A l'inverse, les irrégularités de
rigidité génerent des perturbations significatives, affectant directement la répartition des efforts
sismiques et augmentant les déformations au sein de la structure. Ces résultats démontrent
I'importance essentielle de la prise en compte rigoureuse des variations locales de rigidité lors
de la conception sismique, afin de garantir une maitrise optimale des comportements
dynamiques. L’intégration de ces irrégularités dans le processus de conception permet ainsi de
préserver la stabilité globale et d’assurer une réponse structurelle résiliente et conforme aux

exigences de sécurité face aux aléas sismiques.
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CONCLUSION GENERALE

En résumé, cette these de recherche étudie les effets des irrégularités verticales de masse et
de rigidité sur la réponse sismique des structures de batiments. L'objectif est d'améliorer la
compréhension du comportement des structures présentant ces irrégularités et de quantifier leur

impact sur les sollicitations sismiques.

Une procédure avancée a été employée pour estimer les demandes globales ainsi que la
distribution des sollicitations par étage le long de la hauteur de la structure. Ces sollicitations
incluent notamment 1’effort tranchant a la base, le déplacement du toit, la dérive inter-étages et
la répartition de I’effort tranchant par étage. L analyse a été réalisée sur des batiments en béton
armé irréguliers a ’aide d’une analyse statique non linéaire adaptative basee sur le déplacement

(DAP).

Les analyses ont été menées en utilisant les enregistrements des mouvements du sol du
séisme d'El Centro de 1940 sur des sols rocheux. Une structure de référence a été étudiée, et
plusieurs configurations de structures irréguliéres ont été généerées en modifiant les distributions
de masse et de rigidité de cette structure de référence. Les batiments sont modélisés comme des
systemes a plusieurs degrés de liberté (MDOF) en trois dimensions, comprenant trois travées

et dix étages.
Les conclusions suivantes peuvent étre tirées de cette étude:

1. Les irrégularités de masse, avec des facteurs de modification variant de MF = 0,25 a 2,0,
ont des effets relativement faibles sur les réponses non linéaires telles que les dérives entre
étages et les efforts tranchants par étage. En moyenne, les variations dans la distribution
des dérives entre étages dues aux irrégularités de masse sont moins marquées que celles
observées dans le cas de référence. Une augmentation de la masse au sommet du batiment
influe davantage sur la dérive du toit et les dérives entre étages que des augmentations de
masse a mi-hauteur ou a la base.

2. L'étude a montré que les irrégularités de masse, les étages souples/faibles, et les exigences
en capacité latérale n'affectent généralement pas de maniere significative la résistance au

renversement des batiments a ossature rigide, a condition que le systeme latéral soit
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dimensionné pour répondre aux exigences sismiques, qui peuvent augmenter en raison de
ces irrégularités.

Les irrégularités de rigidité, avec des facteurs de modification variant de SF = 0,25 a 2,0,
ont des effets significatifs sur les demandes d'effort tranchant par étage, mais ont un impact
encore plus marqué sur les demandes de capacité et les dérives entre étages. La
modification de la rigidité d'un étage entraine un léger changement de I'effort tranchant
normalisé a la base par rapport au cadre de référence, avec des effets amplifiés dans les
cas de modification extréme de la rigidité (comme avec un facteur SF = 4).

Les demandes d'effort tranchant par étage dans la partie inférieure du batiment ne sont que
Iégerement influencées par I'augmentation des irrégularités de masse ou de rigidité, ayant
un effet minime sur les étages supérieurs. En revanche, la réduction de la masse ou de la
rigidité dans la partie supérieure du batiment a des effets inverses par rapport aux cas

d'augmentation des irrégularites.
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PERSPECTIVES

En perspective, I’approfondissement des recherches sur les irrégularités verticales s’avere
essentiel pour une meilleure compréhension de leur influence sur la réponse sismique des
structures. L’analyse des irrégularités de résistance et des configurations combinées permettrait
d’affiner la prédiction des mécanismes de rupture et d’optimiser les stratégies de conception.
De plus, I’intégration des effets de I’interaction sol-structure dans les modeles analytiques est

indispensable pour une évaluation plus réaliste des réponses dynamiques.

La méthode pushover adaptative basée sur le déplacement (DAP), développée dans cette
étude, constitue une avancée significative, permettant une meilleure prise en compte des non-
linéarités structurelles et de 1’évolution progressive des mécanismes de déformation. Ces
avancées ouvrent la voie a une modélisation plus robuste des structures irréguliéres et a
I’¢laboration de recommandations visant a renforcer leur résilience sismique, tout en

contribuant a I’amélioration des critéres de conception et des réglementations en vigueur.
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