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Introduction générale

Les tremblements de terre font partie des phénomenes naturels qui engendrent le plus
de dégats dans les batiments. Lorsque des structures de génie civil sont sujettes a des séismes
violents, les éléments structuraux peuvent avoir un comportement inélastiques engendrant des
déformations irréversibles et les dommages subis peuvent étre légers ou majeurs. Parmi les
dégats constatés apres des séismes violents, il y a ceux engendrés par 1’entrechoquement des
structures. L’entrechoquent, appelé aussi le martélement, des batiments est un probléme
récurrent lors des séismes majeurs, il se produit lorsque la séparation entre des structures

adjacents est insuffisante.

L’objectif de I’étude menée dans ce mémoire est d’analyser les effets de 1I’entrechoquement sur
deux structures en béton armé adjacentes en utilisant comme excitation un accélérogramme

enregistré a Méliana lors du séisme de Bourmerdes de 2003.

Le joint sismique est d’abord estimé, puis les deux structures adjacentes sont modeélisées en
considérant un joint sismique insuffisant. Le lien entre les structures est modélisé par un " Gap
Element ", un élément non linéaire qui reproduit le contact entre les structures en cas

d’entrechoquement.

L’¢étude est faite en deux parties, dans la premicre partie qui contient trois applications, I’analyse
est effectuée en considérant le comportement des portiques comme élastique linéaire. La
méthode d’analyse non linéaire rapide été utilisée pour la résolution du probléme, les résultats
sont présentés en termes de déplacements, efforts internes et forces de contact. Dans la
deuxieme partie, le comportement non linéaire des structures portiques a été considéré en
utilisant le modéle fibre pour représenter les éléments et en définissant des rotules plastique a
leurs extrémités. La méthode non linéaire temporelle (intégration direct) a été utilisée pour la
résolution. Les résultats sont présentés sous forme de courbes (Moment-Rotation) au niveau
des rotules plastiques et en termes de courbes (Contrainte-Déformation) au niveau des fibres de

béton (confiné et non confiné) et d’acier.
Le mémoire est organisé en quatre chapitres

Chapitre 1 est consacré a une présentation des différents comportements du béton et d’a




Chapitre 2 consiste a étudier les différents méthodes utilisées pour le calcul de la réponse

dynamique des structures.
Chapitre 3 est dédi¢ a la présentation du phénomene de I’entrechoquement.

Chapitre 4 est consacré pour 1’analyse des effets du martélement.




Chapitre 1 Le séisme et le comportement des structures

1 Chapitre 1 Le séisme et le comportement des

structures

1.1 Introduction

Le tremblement de terre est 1’un des phénomenes naturels les plus dangereux car il ne peut
étre prédit. Dans ce chapitre on va représenter quelques caractéristiques des séismes et leurs
dommages sur les structures ainsi que le comportement non linéaire des structures avec

quelques modeles les plus couramment utilise.
1.2 Genéralités sur les séismes

1.2.1 Définition

Un séisme ou tremblement de terre est une vibration du sol résultant de la libration brusque
d’énergie accumulée par les contraintes exercées sur les roches. Cette libération d’énergie se
fait par rupture le long d’une faille, généralement préexistence. Les seismes peuvent étre

naturels ou artificiels.

1.2.2 Caractérisation d’un séisme

a) L’intensité

L’intensité est une caractérisation de I’importance des effets matériels observés en surface
et de la perception par la population. Elle dépend du lieu d’observation des effets causés par le
séisme.

b) La magnitude

La magnitude est une évaluation de 1’énergie libérée au foyer elle a été introduite en 1935
par I’ American Charles Francis Richter pour les séismes locaux californiens.

c) La durée

C’est un parametre significatif dans les processus de fissurations et dégradations

progressives des ¢léments d’une construction, elle dépend de la zone sismique.

Un séisme est un événement violent qui peut provoquer des dégats (dommages) sur les
structures d’une fagon trés particuliere, les sollicitations sismiques possedent les caracteres

specifiques suivantes [1]
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-horizontales : les accélérations sismiques sont principalement horizontales, les composantes

verticales étant généralement moindres.

-cycliques : les sollicitations sismiques agissent de manicre alternée, 1’aspect cyclique est 1ié

a une dégradation rapide et progressive de la résistance de la structure.

-dynamiques : le caractere dynamique des sollicitations sismiques se traduit par une

réponse oscillatoire induisant des vibrations de la structure.

1.2.3 Type de déformations

Lors d’un séisme Les différents éléments d’une construction se déforment selon leurs
caractéristiques et la nature des liaisons entre les éléments. Les vibrations induites par un séisme
génerent des forces alternées dans toutes les directions, forces qui déforment le batiment de

facon aléatoire selon les modes de déformation [2] , comme le montre la figure 1-1.

K
T
— —
F . F #_\ -4 o
of buem [ %
L1
T+dT F
En traction en flexion en cisaillement

Figure 1-1 les modes de déformations [2]

1.3 Comportement des structures

Pour I’évaluation des performances sismiques, une analyse structurelle du modéle
mathématique de la structure est nécessaire. Pour déterminer les efforts et les déplacements
demandés dans les différents étages de la structure, plusieurs méthodes d’analyse, a la fois

élastique et inélastique, sont disponibles pour prédire le comportement sismique des structures.
1.3.1 Comportement linéaire élastique

Ces méthodes d’analyse sont utilisées dans des codes standards de calcul des structures en
statique et dynamique, qui sont basées sur la demande en force ou en déplacement et qui
supposent que la réponse des structures sous chargement sismique reste toujours élastique [3].

Les méthodes d’analyse élastique comprennent un code de procédure statique, dynamique
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élastique temporelle, ces méthodes sont également connues comme des procédures basées sur
la force qui suppose que les structures répondent élastiquement aux tremblements de terre. Pour
le cas d’analyse en dynamique en utilisant soit un spectre de réponse ou une analyse élastique,

I’analyse doit comporter au moins 90% de participation massique.

L’analyse statique des structures se raméne a la résolution des systémes linéaires suivant

I’équation 1-1. La force et proportionnelle au déplacement comme la montre la figure 1-2 (a)
K .U=F (1-1)

Ou K est la matrice de rigidité, constante et indépendante de U et de F, qui sont les vecteurs

des déplacements et des forces respectivement.

Si cette équivalence n’est pas vérifiée, on est en présence d’un phénoméne non linéaire et
quelle que soit la source de non linéarité, K n’est plus indépendante du déplacement U, ou de

ses derivees et des forces F, comme le montre la figure 1-2(b).

k

Linéair Non Linéaire

F=kU F=1(U)
(@) (b)

Figure 1-2 Relation forces — déplacement [3]

1.3.2 Lors d’une analyse non linéaire

Doit étre étudié I’ensemble des structures qui sont déformables dans le domaine inélastique

lors d’un séisme majeur.

1.3.2.1 Sources des non linéarités

Elles appartiennent a I’une des deux classes suivantes :
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a) Non linéarités geométriques (cinématiques) :

Elles interviennent quand les déplacements et éventuellement les déformations sont
suffisamment importants. Dans ce cas les caractéristiques de rigidité de la structure sont non
linéaires. En effet, lorsque les déplacements sont grands, les équations d’équilibre basées sur la
géométrie initiale ne sont plus valides et doivent étre modifiées pour prendre en compte les
variations géométriques. Ceci affecte les relations forces-déplacements, car des forces internes
supplémentaires sont générees, si ces déplacements causent de grandes déformations alors les

termes non linéaires de déformation doivent étre pris en compte [4].

b) Non linéarités matérielles

Elles proviennent d’une relation de comportement non linéaire du matériau : la relation entre
les contraintes et les déformations dans le matériau est non linéaire. Elles peuvent aussi provenir
de la loi de comportement capitale du matériau (loi de comportement elasto-plastique par
exemple), de la fissuration du matériau du comportement du béton tendu entre deux fissures ou

du mode d’assemblage entre les composants élémentaires d’une structure [5].

1.3.3 Modeéles de comportement non linéaire
Afin de reproduire le comportement sismique des éléments de structure, de nombreux

modeles hystérétiques ont été proposees.

1.3.3.1 Modele de Takeda
Le modéle Takeda est un modele sophistiqué, qui convient bien a la simulation du béton
armé, car il contient toutes les caractéristiques requises. La loi force-déplacement du modéle

Takeda, pour les grands cycles plastiques, est représentée sur la figure (1-3).

Ce modeéle integre des conditions réalistes pour les courbes de recharge, ce qui lui permet de
reproduire d’une maniére meilleur le comportement du béton armé que le modele

élastoplastique [6]. Les courbes de recharge sont ajustées par le paramétre 8 entre O et 1.
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fs(u) -~ lg(u‘max 7 u’_)')

max

Figure 1-3 Modele de Takeda [6]

La dégradation de rigidité de la charge (Kﬁo) est définie par le parametre en fonction de la

o , . . K U —
ductilité par I’expression suivante (E) :(—Zl; x) *.

Ou a est le parametre de dégradation de la rigidité lors du déchargement

1.3.3.2 Modéle « Q »

Ce modele est une version simplifiée proposée par Saiidi et Sozen du modéle de Takeda
[7]. La relation entre force et déplacement du Q-modéle est montrée sur la figure (1.4). Par
rapport au modele de Takeda, il n'y a aucune distinction entre les grands et petits cycles par
hystérésis. Le Q-modeéle tient compte de la dégradation de rigidité, et il dépend de quatre
parameétres : la rigidité initiale (K), le déplacement élastique limite (Uy), la rigidité de

déchargement (rK) et le paramétre de la dégradation de la rigidité o [7].
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Figure 1-4 Q Modéle [7]

1.3.3.3 Modeley

La loi force déplacement de ce modéle est représentée sur la figurel-5 elle est
conditionnée par quatre parametres qui sont la rigidité (K), le déplacement(Uy), la rigidité de
plastification (rK) et y qui doit étre déterminée empiriquement, bien que théoriquement la
valeur du y est choisie entre 0 et 1. Des valeurs plus élevées produisent des courbes de

rechargement aplaties [8].

A

Figure 1-5 y modele [8]
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1.3.4 Comportement du béton et de I’acier

Les structures en béton armé sont constituées de deux matériaux ayant des caractéristiques
trés différentes, le béton et I’acier. Si ’acier peut étre considéré comme un matériau homogeéne
et ses caractéristiques matérielles sont bien définies, par contre, le béton est un matériau
hétérogene constitué de ciment, d’agrégats et d’eau, ses propriétés matérielles sont disparates
et ne peuvent étre définies facilement. Cependant, pour des commodités de calculs et de
conception, le béton est souvent considéré comme un matériau homogene au sens

macroscopique.

1.3.4.1 Loi de comportement du béton : Modéle de Chang et Mander
La réponse non linéaire est due aux effets majeurs : la fissuration du béton en traction et la
plastification des aciers et 1’écrasement du béton en compression lorsqu’un calcul dynamique
est mise en ceuvre, les lois de comportement du béton doivent faire apparaitre une perte de
rigidité au cours des cycles (diminution du module élastique en cas de recharge) et des

déformations irréversibles lorsqu’il y a déchargement a partir d’un état non linéaire méme [9].

Le modele constitutif développé par Chang et Mander implémenté dans le code de calculs SAP
2000 a été retenu dans la présente étude. 1l permet de simuler efficacement le comportement du
béton confiné et non-confiné, ordinaire ou a haute résistance aussi bien en compression qu’en

traction [10]. La figure (1-6) suivante montre les zones de béton dans une section de ferraillage.

Enrobage
b .a/ (Béton non confiné)
P / Noyau
A A et A
oyau Xu Fc,c F
Béton A Noyaa—) —
h| d c(onfiné) ! “ % AN £ T
v | I :\i Enrobage
L4 S
Enrobage
(a) (b) (c)
Section Sections actives Forces intérieures et

contraintes

Figure 1-6 Définition des zones de béton confiné et non confiné. [10]
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Comportement en compression

La courbe montrée sur la figure (1-7) présente deux phrases distinctes : le comportement
avant le pic peut étre considérée comme un comportement élastique linéaire avec une légére
non linéarité a 1I’approche du pic correspondant a la décohésion de quelques liaisons a I’interface
pate-granulats et la progression de quelques microfissures dans la pate de ciment. Le
comportement adoucissant post-pic est suivi d’une chute importante de la raideur due

essentiellement au processus de décohésion du béton.

Les parameétres E,, . et r sont donnés par :

E. =8200f'c3/8 (1-2)
_ £ (1-3)

€ = 500

r= % ~19 (1-4)

f.:1a résistance de béton confiné en Mpa
E. :le module tangent initial
&, :la déformation au pic

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

40

(8:b¢:1fbc)
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Contrainte (MPa)
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o
:
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e T S

0.01 0015 002 0.025
Deéformaton

o
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o

Figure 1-7 Modele Chang et Mander en compression [9]
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Comportement en traction
La figure (1-8) montré le comportement du béton en traction avec f,; et &, sont
respectivement la contrainte et la deformation en traction du béton au pic, la contrainte et la

déformation a la rupture en traction du béton est &,;.

2 5 - ; - . -
' [ —=— Chang et Mander]
PR | R b )
] ]
a ] 1
a ' '
é ------- A —— [ AP -
2 ' :
[ — ' ]
I Tt {oeeee beneee
é : : (gut'fut)
_______ dwmmenm e b - =
] |
| |
" '
°o 0.0005 0.0010 0.0015 0.0020 0.0025
Déformation

Figure 1-8 Modéle Chang et Mander en traction [9]

Comportement du béton sous charge cyclique

Le comportement cyclique du béton en compression montré sur la figure (1-9) indique
I’apparition des boucles hystérésis lors des cycles charge-décharge, plusieurs essais
expérimentaux montrent  que 1’apparition des microfissures provoque la diminution des

caractéristiques élastique du matériau [11].
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compression

1

Fc|

Envelope curve

stress ~

———

tension compression

Figure 1-9 Comportement cyclique de béton en compression simple [11]
1.3.4.2 Loi de comportement de I’acier modéle (Miengotto-Pinto)
Le comportement de I’acier est quasi identique en traction et en compression. La figure (1-10)

suivante montre un graphe de contrainte en fonction de la déformation en utilisant un essai de
traction [12].

% A

Limjite élastique

o~ omt de rupture

s
s

I~ X 4
/ Linge de charge post-élastique

2
r
rA 8

\. —=e-

Nouvel état initial Es

Figure 1-10 Le comportement de I'acier en traction simple [12]

Le modele de Menegotto et Pinto est généralement utilisé pour simuler le comportement des
barres d’acier sous chargement cyclique. La courbe de traction cyclique de 1’acier est

typiquement décrite par une équation unique en termes de relation contraintes — déformations

comme suite
* * 1'5)
§'=be* + (1 — b) —— (
( ) (1+£*R)1/R
e = (1-6)
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o = 680_68r d-7)
—6r
R - RO - aazlfs (1-8)

Le point ((er — 6r) correspond aux coordonnées du premier point o I’on a changé le sens de
chargement .le facteur b est défini comme le rapport EC/ E, et R est un parameétre definissant la

forme de transition de la branche de transition de la courbe, les paramétres al, a2 et R, sont

paramétres qui doivent étre obtenus experimentalement [12].

600 |
I E,= bE,
(€02.042) Oy |
e
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Figure 1-11 Le comportement cyclique de l'acier (modéle Miengotto-Pinto) [12]

1.4 Conclusion

Ce présent chapitre décrit les modéles de comportement non linéaire des structures en béton
armé par hystérésis, soumises a des charges cycliques. En particulier, la diminution de la rigidité
et la perte de résistance.

Nous avons présenté aussi quelques modeles de comportement du béton et de 1’acier qui sont
utilises pour reproduire le comportement non linéaire des structures en béton armé. Le choix
du modgle a utiliser est une étape importante puisque la réponse non linéaire d’une structure est

liée directement au comportement de ses matériaux constitutifs [13].
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Dans la suite de ce travail les modéles de comportement de béton et de I’acier vont étre utilisés
pour la simulation numérique du comportement non-linéaire des portiques en béton armé

soumis a des charges sismiques.
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2 Chapitre2 Analyse de la réponse dynamique

des structures

2.1 Introduction

L’analyse d’un probléme dynamique est complexe du fait que les forces d’inertie
proviennent des déplacements de la structure qui sont eux-mémes reliés aux forces d’inertie. Il
en résulte que I’équation d’équilibre dynamique est régie par un systéme d’équations
différentielles, du 2 ™ ordre, Si de plus la masse du systéme est répartie continiment, les

déplacements et accélérations doivent étre calculés en tout point [14].

Dans ce chapitre on s’intéresse a la réponse dynamique linéaire et non linéaire des structures
sous 1’action sismique. Les differentes méthodes seront présentées dans ce chapitre ainsi que la
nouvelle méthode utilisée qui est la méthode d’analyse non linéaire rapide (Fast nonlinear

Analysis).
2.2 Equation de mouvement en dynamique

L’¢équation de mouvement traduit 1’équilibre de la structure, on a trois méthodes
différentes pour exprimer 1’équilibre dynamique d’une structure, elles meénent naturellement a
la méme équation de mouvement. Il est donc important de maitriser les différentes méthodes

pour pouvoir établir cette derniére de fagcon optimale en toute circonstance.
2.3 Meéthodes de résolution des équations de mouvement

La méthode de résolution la mieux adaptée, ou la plus efficace, dépend de comportement de
I’ouvrage a étudier (linéaire ou non linéaire) et du mode de définition de la sollicitation

appliquée [14].
2.3.1 Intégration temporelle

C’est la méthode la plus générale elle consiste a intégrer pas a pas dans le temps les équations
de mouvement. Symboliquement, la vitesse et le déplacement a I’instant t étant connus, le

probléme consiste a calculer le nouvel état d’équilibre a I’instant t +dt.
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Cette methode est applicable a tous types de comportement des structures, dont les propriétés
varient au cours de la sollicitation. L’application de la méthode nécessite que la sollicitation

soit d'écrite complétement au cours du temps [14].
2.3.2 Lasuperposition modale

C’est une approche efficace pour ’analyse sismique des structures linéaires, cette méthode
réduit le grand ensemble d’équations d’équilibre globale a une taille relativement petite, la
solution numérique de ces équations implique une réduction considérable du temps de calcul.

La solution recherchée est une combinaison linéaire des solutions d’équations découplées [15].
2.3.3 Seconde loi de newton

La seconde loi de Newton, appelée également la théorie du centre d’inertie, s’énonce dans
un repere inertiel, la somme vectorielle des forces appliquées sur un objet ponctuel est égale au

produit de masse de I’objet par son vecteur accélération et s’écrit

Dans le formalisme de 1’Alembert, une force d’inertie —m¥ est considérée comme une force
agissant sur I’objet considéré, qui subit donc une force extérieure fictive supplémentaire,
puisque 1’équilibre se traduit par une somme vectorielle nulle des forces appliquées, le principe

de d’Alembert s’écrit
Sfi—mx=0 (2-2)
Et donc strictement équivalent a la seconde loi de Newton.
Etant donné qu’il faut exprimer 1’accélération et €ventuellement les forces appliquées en
fonction de la coordonnée généralisée, 1’application de la seconde loi de Newton ou le principe

de d’Alembert devient rapidement compliquée, ils ne sont utilisés pour établir I’équation du

mouvement que lorsque le systéme étudié se limite a un ou quelques points matériels [16].
2.3.4 Principe des travaux virtuels

La premiére méthode présentée ne permet pas d’écrire les équations d’équilibre de systeme
continu. Aussi, lorsque le systéme étudie présente un nombre important de masses ponctuelles,

écrive explicitement 1’équilibre vectoriel de toutes les masses peut vite devenir impraticable.

Dans ces cas le principe des déplacements virtuels permet souvent d’obtenir 1I’expression
recherchée des équations d’équilibre. Ce principe se base sur la notion de déplacement virtuel,

un deplacement arbitrairement choisi, d’amplitude infinitésimale et cinématiquement
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admissible, ¢’est -a-dire satisfaisant les conditions limites cinématiques (appuis) de la structure.
Le principe des déplacements virtuels stipule que partant d’une structure en équilibre le travail
virtuel des forces intérieures éu égale a celui des forces extérieures dw dans un déplacement

virtuel arbitrairement choisi.

Ce principe est largement appliqué a I’analyse statique des structures, la seule différence ici est
qu’il convient d’introduire, en sus des forces qui seraient habituellement considérées, une force
d’inertie ainsi que le travail virtuel correspondant. Tres pratique ¢’est le fait que le déplacement

virtuel soit arbitrairement choisi qui permet d’exprimer 1’équilibre de la structure [16].

2.3.4.1 Principe de Hamilton

Une autre facon de traduire 1’équilibre d’un corps consiste a utiliser le principe de
Hamilton. Dans le contexte de la mécanique classique, il stipule que parmi toutes les évaluations
possibles d’un systéme entre deux configurations fixées aux instants t1 et t2, I’évaluation

naturelle est celle qui conserve 1’intégrale suivante [16].

2 . -
S(0)=;; L(t.a®), a(v)dt (2-3)
Ou L présente le lagrangien du systeme étudié, pour les données d’application qui nous

intéressent, il est défini par
L=T-V (2-4)

Ou T(t,q) est I’énergie cinétique absolue du systéme et V(t ,q ) est le potentiel dont dérivent les
forces. IL s’agit donc d’un principe de conservation d’énergie, ou d’un équilibre des flux
d’énergie cinétique et potentielle. L’équation de conservation est une équation ou I’inconnu est
en réalité une fonction inconnue q(t) et ne doit pas étre confondue avec une équation scalaire.
La théorie du calcul des variations permet de démontrer que la solution de ce type d’équation
est la fonction q(t) qui satisfait

dtdq dq

Il s’agit en réalité de 1’équation différentielle d’ordre 2 qui gouverne 1’équation dynamique de
la structure étudiée. Lorsqu’il existe une dissipation d’énergie dans la structure étudiée
(généralement résultant de frottement interne), le principe de conservation doit étre Iégérement

adapte.

S(a) = L5 q(0, 4®)dt + [ wae(t a(0), 4(0)dt (2-6)
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Ou wy,. représente le travail des forces non conservatrices de sorte a écrire que la quantité
d’énergie cinétique et potentielle perdue a été absorbée dans un processus de dissipation non
réversiblement. En incluant ces effets de dissipation a 1’aide de fonction de dissipation de

Rayleigh F, I’équation du mouvement devient la suivante.

doL_aL, of _ (2-7)
dt a4 6q+6c'1_0

L’¢établissement du Lagrange L relatif a un probléme donné et son introduction dans 1’équation
(2-7) permet d’obtenir 1’équation de mouvement lorsque la complexité du probléeme étudié
augmente. Cette approche est souvent préférée car elle ne demande pas d’écrire 1’équilibre
vectoriel, 1’équation de mouvement résulte de considérations sur les fonctions scalaires

uniquement [16].
L’équation de mouvement en dynamique s’écrite de la maniére suivante
F(t) + F(t)o + F(t)s = F(t) (2-8)
Dans lesquels les vecteurs forces a I’instant t sont :
F (t):: est un vecteur des forces d’inertie agissant sur les masses
F (t)o: est un vecteur d’amortissement, ou des forces de dissipation d’énergie
F (t)s: est un vecteur des forces élastique
F (t) : est un vecteur de charges appliquées

Cette équation est basée sur les lois physiques, valable a la fois pour un systéme linéaire et non

linéaire si 1’équilibre est formulé par rapport a la déformée geometrique de la structure [15].
2.4 Reéponse lineaire

L’équation du mouvement s’écrit comme suite

MU(t)+CU(t)+Ku(t)=0 (2-9)

Ou M, C et K ces des matrices masses, amortissements et rigidités respectivement.

La regle de composition des déplacements permet d’exprimer le déplacement absolu en
fonction du déplacement relatif par

U : vecteur accélération

U : vecteur vitesse
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U : vecteur déplacement
U(t)=U+r.Ug

Avec r le vecteur de couplage dynamique, qui relie la direction du mouvement a la base avec

la direction de chaque degré de liberté, I’équation de mouvement devient
MU (t)+CU (t)+KU(t) = P(t)=-MrUg(t) (2-10)
La méthode de la superposition modale
Par la méthode de la superposition modale, la résolution de 1’équation se fait comme suit
{Ul=[0] {Q}=U=0Y (2-11)

ou Y c¢’est un vecteur de coordonnés généralisés des déplacements.

®= la matrice modale qui permet de passer des coordonnés généralisés au coordonnés

géomeétrique.
Découplages des équations du mouvement 2-10 dans 1I’équation 2-11
MOY+COY+KDY=P(t) 2 (2-12)

En pré multipliant I’équation 2-12 par la transposé d’un mode de vibration ;" :

O MOY + @7 COY + OTKDY = OTP(1) (2-13)
En utilisant les propriétés d’orthogonalité des modes de vibration, pour i#j on obtient

dTMdj =0 (2-14)
@7 K ®j =0 (2-15)

En supposant que la propriété d’orthogonalité s’applique a la matrice d’amortissement
®ITCPdj =0 (2-16)
L’équation 2-13 demeure
M; y + C;y + K; = P;(t) (2-17)
M; =®;[M]®D; Masse généralisée du mode i
¢; =®;" [C]D;i Amortissement généralisée du mode i
K; =®;" [K]D; rigidité généralisée du mode i
P;(t) = &7 P(t) force généralisée du mode i

En divisant I’équation 2-17 par M; on obtient
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Pi(t -
Vitle; wi}"i"‘wzyl':_;;,) 2(2-18)
Avec
wiz =X, =G
oM ¢ _Za)l-Ml-

w;: est la pulsation propre du mode de vibration i.

&; . est le taux d’amortissement critique du mode de vibrations i.

Pour chaque mode i on peut effectuer la résolution de 1’équation 2-18, soit par intégration direct
pas a pas, soit en utilisant une décomposition de la sollicitation en série de Fourier, soit en

appliquant 1’intégrale de Duhamel [17].
La réponse pour le mode i en utilisant I’intégrale de Duhamel s’écrit :
yi:ﬁ fot P;(1t)e @it Dsinwp; (t-T)dt (2-19)
wpi=wjy/1 — &2
wpi : Pulsation des vibrations amortie du mode i
La réponse géométrique associée un ddl(i) particulier U;(t) s’obtient par :

ui()=Xo Pj yi(t) (2-20)

@ : (i ®™ composante du j ™ vecteur modale)
2.5 Reéponse non lineaire

L’équation incrémentale du mouvement s’écrit

fi (t+AL) +Hp (t+AL) +s (t+AL) =p(t+At) (2-21)

Les forces incrémentales de cette équation peuvent s’exprimer comme suit

Afy ()= fi (t+At) —F ()=mAV () (2-22)
Afp (t)= fp (t+At) —fo ()=c(H)AV(t) (2-23)
Afs (t)= fs (t+At) —fs (H)=K()AV(t) (2-24)
Ap (t)=p (t+At) -p(t) (2-25)

La masse est supposée constante, les termes c(t) et k(t) représentent les caractéristiques
d’amortissement et de rigidité respectivement correspondant a la vitesse et au déplacement

relatifs a cet intervalle de temps.

dfp dfs
C('[):E et k(t)zg
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La substitution des expressions des forces meéne a la forme finale de 1’équation incrémentale de

I’équilibre a I’instant t :

MAV (£)+c(t)AV(t)+k(D)AV(t)=Ap(t) (2-26)
La résolution de 1’équation du mouvement peut étre effectuée par

2.5.1 Schéma d’intégration de Newmark

Cette méthode consiste a calculer le déplacement induit de la masse potentiellement instable
supposée rigide lorsque 1’accélération dépasse une valeur critique correspondront a 1’équilibre
limite. Pour déterminer les valeurs de déplacement et de vitesse pour un pas d’intégration, avec

I’utilisation de développement en série de Taylor.
f (trk AD=F (b0 )FALE () +5 (1) o 7t )+ oot £5 () +R (1) (2-27)
Ou Rs (1) est le reste du développement d’ordre s.

Rs(t)=§ [t 4 At— )5 51 (D)de (2-28)

tn

Le déplacement et la vitesse au temps th+1 s’exprime
Vieg = Uy + f;““ V (t)dt (2-29)
Vpi1 = Vo + Atv, + ftt““(tnﬂ + t)V(1)dr (2-30)
n
Ou les intégrales représentes respectivement les restes a 1’ordre zéro et a 1’ordre un du

développement en série de Taylor et 7 est la variable d’intégration. D’aprés la formule de

Taylor, ’expression de ¥(7) dans I’intervalle [t,, + t,,+1] en fonction de v,etv,, .
¥(t) = (0 + (tn = OV (@) + LLy@ () 4 oo (2-31)

—1)2 }
V(tpnse1) = V(T) + (tper — V(D) + %V@) (0) + - (2-32)

Multipliant par (1 — y)et par y et additionner ces deux équations
V(1) = (1 = V)V +yineq + (T =ty = yATV (D) + - (2-33)
Multipliant de méme par (1—2p) et par 2f3 et additionner les équations 2-31 et 2-32 on obtient

I’équation suivante

j



Chapitre 2 Analyse de la réponse dynamique des structures

V(t) = (1 =2B)V+ 2BVpq + (T —t, — 2BAT)vV(T) + -+ (2-34)
Aprés intégration par partie multiple du troisieme terme, suivi a chaque fois d’un
développement limité du dérivé troisieme du déplacement, on trouve les formules de quadrature

numérique suivantes :

[ (tgs — DT = G~ BIART, + BACy + C — BIARVE () +

OEAt3V(3) (¥)) (2-35)

th ST < ther

ftin+1(tn+1 — ‘[)VT)dT = (% — B)Atzvn+1 + (% _ B)At3v(3) (t) + (2'36)

0(At*(v® ()

th ST < tppr

L’expression de la vitesse au temps t,,4 -

Vne1 = Vo + At + G — B)A, + BAUL, + (- BACYE () (2-37)
th T < thes

En tenant compte du fait que Atest trés petit, on peut négliger les termes qui contiennent
At élevé a une puissance supérieure a deux pour le déplacement et a une puissance supérieure
a un pour la vitesse, ce qui conduit aux expressions suivantes pout la vitesse et le déplacement

a la fin du pas de I’intégration.
Vn+1 = Vn + (1 - Y)At{’n +yAtVn+1 (2'38)
Vsl = Vo Aty + (% —B)AE,, + BAtEV, 44 (2-39)

Ou les constantes y et B sont les paramétres de la formule quadrature. Ces deux facteurs de
pondération dépendent de la variation linéaire entre 1’influence de I’accélération t,, ett,,,

sachant que les vecteurs de y €[0,1] et les valeursde § €[0 ,%], définissant la variation de

I’accélération durant un pas de temps.

En général, la méthode de Newmark est conseillée dans le cas d’instants courts comme les
enregistrements sismiques. La precision de la résolution obtenue dépend de la précision

d’intégration numérique qui est définie par la valeur de ’intervalle de temps.
On écrit I’équation 2-38 sous la forme incrémentale suivante :

AV = Aty, + yAtAY (2-40)

3



Chapitre 2 Analyse de la réponse dynamique des structures

AV = Vg — Vy (2-41)

Ou AV = Vyq — ¥ (2-42)

Ou I’équation 2-32 comme suite

AV = Atv, + 25§, + BACAY (2-43)
At = v — 0y
Lo 1 R T 2-44
Ou AV = e Av 5ot Un ~ 55 Un ( )
Apres substitution de 1’équation 2-40 et 2-42 on obtient
L AV L A .. _
AV = ZEAt— 2V — (55 ~ DAt (2-45)
On substitue finalement les équations 2-45 et 2-44 pour obtenir
k,Av = Ap (2-46)
k= m_, re 2-47
Outhn =k + iz + 50 (2-47)
~ i . i . Y. Y . 2-48
EtAp_Ap+(BAtV“+23V“)m+[an+(23 1)Atvn]c ( )

Apreés avoir calculé Av de 1’équation 2-46 a partir de I’équation 2-45 et v, ; V41 SONnt obtenus

en additionnant Av et Av a v, et v, respectivement.

L’incrément d’accélération AV peut-étre calculer de 1’équation 2-45 et I’accélération de temps

tn416st obtenue en additionnant cet incrémentent a I’accélération au début de pas de temps ¥,
[18].

2.5.2 Lathéorie de calcul avec la correction de HHT.«a
Cette méthode est utilisé afin d’éliminer les erreurs At(t) = At™ deus aux vibrations parasites,
ou m est le taux de convergence .Pour la méthode de Newmark, pour y = % on a m=2on dit

qu’on a une précision du second ordre et pour m=1 la précision est du premier ordre pour toute

autre valeur.

La principale innovation de cette méthode est 1’ajout d’un nouveau coefficient de dissipation
dans I’équation différentielle du mouvement, elle garde les équations aux différences de

Newmark 2-45 ; 2-46 et modifiée I’équation dynamique comme suit

MV, + (1 + a)CVyyq —aCVy + +(1 + )Kvy g —aKv, = (1 + (2-49)

(X) Pn+1 —aPy
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La mise en ceuvre du schéma d’intégration se fait de fagon similaire aux schémas de Newmark,

substituons 2-44 ; 2-45 dans 2-49 pour obtenir

lEVn+1 = 13n+1 (2-50)
Dans laguelle
= 2-51
=(1+a)K+ 1+ (BMZ) (2-51)
Anﬂ = (1= @)Pass — aby + M5 + (55— 1) ] + C[(1 - (2-52)
a) 3ac Un +(1+ a)(— -Dv,+(1+ 0()(— — DAtV + Cav, + Kav,
Ou l’on constante que, pour o ae[—§ ,0] ;y=—=etB = d 400 , On obtient schéma

d’intégration inconditionnellement stable du second ordre. Une diminution dea qui est un terme

négatif, entraine une augmentation de la dissipation numérique d’énergie.
2.5.3 Présentation de la méthode I’analyse non linéaire rapide (FNA)

En général le calcul de la réponse des structures lors d’un séisme nécessite une quantité
considérable d’effort et de temps de calcul, pour obtenir une solution. Le type de comportement
non linéaire le plus courant est lorsque la relation contrainte-deformation, ou force —
déformation du matériau est non linéaire. C’est en raison de la philosophie de conception
moderne selon laquelle " une structure bien congue devrait avoir un nombre limité de membres

qui nécessitent une ductilité et que le mécanisme de rupture soit clairement défini * [19].

Un grand nombre de structures trés pratiques comportent un nombre limité de points ou des
éléments dans lesquels se produit un comportement non linéaire, comme le flambement local
des diagonales, soulevement de la fondation et contact entre les structures. La figure 2-1 illustre

des problémes non linéaires typiques.

La méthode FNA est appliquée aux analyses statiques et dynamiques des systemes structurels
linéaires et non linéaires. Un nombre limité prédéfinis des éléments non linéaires sont supposés
exister, les vecteurs de Ritz sont utilisés pour réduire la taille du systeme a résoudre, les forces
des éléments non linéaires sont calculés par itération a la fin de chaque pas de temps ou de
charge. Le découplage des équations modales sont résolus exactement pour chaque incrément
de temps [19].
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élement non linéaire

— . e dispositif de friction
hystéretique

V]

[ elément amortisseur

r— €lement non linéaire

e
J b Potaied et
) | o |
Y S ! ]
i = s "
@ élément d"espace (Gap)
. entre deux structures
isolateurs de base adjacentes

Figure 2-1 Les élements non linéaires [19]

a) Equation fondamentale d’équilibre
La méthode FNA est une approche simple dans laquelle les équations fondamentales de la
mécanique (équilibre, force-déformation et compatibilité) sont satisfaites. L’équation
d’équilibre du modele numérique d’une structure a I’instant t est exprimé en fonction des

matrices M, C et K comme suit :
MV (t) + CV + Kv(t) + R(t)n, = R(b) (2-53)

La taille de ces trois matrices carrées est égale au nombre total des déplacements ponctuels des

neeuds inconnus Nd. La matrice de rigidité K néglige la rigidité des éléments non linéaire.
R(t) : présente la charge extérieure appliquée.

R(t)y. : présente le vecteur force de nceud global dans les éléments non linéaires qui sont

calculés par itération & chaque instant.

Si le modele d’ordinateur est instable sans les éléments non linéaires, on peut rajouter des
éléments ¢lastiques efficaces a I’emplacement des éléments non linéaires de rigidité arbitraire,
I’équation 2-53 devient [19].

My (t) + Cv(t) + (K+ K )v(t) = R(t) — R(t)nL + Kev(b) (2-54)

Ou Ke la rigidite effective de la valeur arbitraire, par conséquent 1’équation 2-54 peut étre

écrite :
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M¥(t) + Cv(t) + Kv(t) = R(t) (2-55)

R(t) = R(t) — R(t)y, + K,v(t) que doit évaluer par itération, K = K + K, est connu
Si une bonne estimation de la rigidité élastique effective peut étre faite le taux de convergence

peut étre accéléré par ce que le terme de charge inconnu —R(t)y; + K, v(t)sera petit.

b) Calcul des forces non linéaires

A tout moment, les déformations non linéaires d (t) au sein des eéléments non linéaires sont

calculées a partir de 1’équation de transformation de déplacement suivante :
d(t) =bv(t) (2-56)
b est une matrice de transformation des déplacements

En outre,
d(t)=bwu(t) (2-57)

¢)Transformation en coordonnées modales

La premicre étape de la solution de 1’équation (2-55) consiste a calculer un ensemble de N

vecteurs orthogonaux de Ritz dépendant de ¢ qui satisfait aux critéres suivants.
@™o =1; TKep = 0? (2-58)

@ : est une matrice modale qui permet de passée des coordonnées généralisées aux coordonnés

géomeétrique.
Ou | la matrice unitaire diagonale dans laquelle les termes diagonaux sont définis comme w?,

La réponse du systéeme peut étre exprimée en termes de ces vecteurs par introduction des

matrices transformation suivantes.

v=eY(®) V() =Y ; V(©) = eY() (2-59)

La substitution de ces équations a I’équation 2-53 et la multiplication par ¢® donnent un

ensemble des N équations non couplees exprimées par 1’équation matricielle suivante
IY(t) + VY(t) + Q2Y(t) = F(b) (2-60)

Dans laguelle les forces modales linéaire et non linéaire sont données par

F()=¢"R(t) = @"RO—TR(O)ny, + ¢ Kev (D) (2-61)
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Les déformations dans les éléments non linéaires peuvent étre exprimées directement en termes

de coordonnées modales sous forme suivant :
d(t)=BY(t) (2-62)
Ou la matrice de transformation des déformations des coordonnées modales est définie par
B=b¢y (2-63)
Il faut savoir que la matrice B ne dépend pas du temps, elle doit étre calculée une seule fois
avant I’intégration des équations modales. A tout moment, les déformations et I’historique du
comportement des eléments non linéaires, les forces F(t) peuvent étre évaluées a partir de la

base de principe des travaux virtuel les forces non linéaire sont ensuite calculé a partir de

1’équation suivante [19].

F(t)n. = BTf(t) (2-64)
Les forces élastiques effectives peuvent également étre réécrites comme suit

F(H)e = @TKv(t) = @ b"K bv(t) = BTK d(t) (2-65)

K, : est une matrice de rigidité linéaire effective dans les éléments non linéaire de systeme de

référence local.

d) La solution des équations modales non linéaires

Le calcul des vecteurs dépendant de la charge, sans les éléments non linéaire, est la premiere
étape avant de résoudre les équations modales. En outre, la matrice de transformation B ne doit
étre calculée qu’une fois avant le début de la phase de la solution pas a pas. Une équation modale

typique est de la forme
Y(On + 2ep0,y(Dn + wnzy(t)n = F(t)n (2-66)

F(t),, est une charge modale

Les equations modales doivent étre intégrées simultanément et les itérations sont nécessaires
pour obtenir la solution de toutes les équations modales au temps t. La solution exacte des

équations modales pour une réponse linéaire est résumée par 1’équation suivante [20].

[bl
[Yi‘ s(H) c(t) 1 t¢2 ¢3 |b2|

y. = [71] = |50 ¢® 0 12t 3¢2||P3| = B(©).b (2-67)

Vi $(H) ¢(t) 0 02 6t Eg

b6

Les constantes

3



Chapitre 2 Analyse de la réponse dynamique des structures

wp=wVl—¢€2 ; w=wé ; Ezﬁ 1ap = 26w a1_wpt — @ 5 a, = 20w
Les fonctions

c(t) = e %@ cos(wpt); ¢(t) = —wc(t) — wps(t); é(t) = —ayc(t) + ays(t)

s(t) = e ®@tsin(wpt) ; $(t) = —ws(t) + wpc(t) ; §(t) = —als(t) —a2c(t)

A, () = c(®) +Es(t) ; A,(t) = wiDs(t)

La réponse non linéaire écrit par itérative, en utilisant la série de Taylor pour estimer la réponse

a tout moment t
Y(O)=Y(t—At) + AtY(t — At) + %Y(t — AD) (2-68)

Y(t) = Y(t — At) + AtY (t — At) (2-69)
Pour chaque itération i le calcul des déformations non linéaires L ainsi que la vitesse
d(t)! = BY(t)! et d(t)! = BY (t)! (2-70)

Le calcul de la force non linéaire f(t)'en se basant sur I’historique de la vitesse et la

déformation des éléments non linéaires.

F(t)! = F(t) — BT[f(t)! — K,d(t)] (2-71)
2.6 Conclusion
Dans le but d’évaluer la capacité d’une structure sous excitation sismique on a défini deux
méthodes d’analyse non lin€aire. Vue I’efficacité pour I’analyse non linéaire des structures avec
un nombre limité des éléments non linéaire, La méthode FNA est la plus recommandé [19].
Une autre méthode plus générale basée sur I’analyse dynamique temporelle le plus complexe,

permet de représenter le comportement réel des structures.
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3 Chapitre 3 Phénomeéne de I’entrechoquement

des batiments

3.1 Introduction

L’entrechoquement des structures est un probleme souvent récurrent lors des séismes
majeurs, il se produit lorsque la séparation entre des structures adjacentes est insuffisante. Selon
les caractéristiques dynamiques des structures adjacentes, 1’entrechoquement pourrait causer
des dommages structurels graves dans certains cas ou méme la possibilité de 1’effondrement
complet des structures dans certaines situations extrémes. L’entrechoquement aussi appelé
martelement des structures est un phénomene fortement complexe, sa modélisation exige de

grands détails d’information, ainsi qu’une méthode analytique trés fiable [21].

Il est directement lié a I’espace de séparation entre deux batiments adjacents (joint) car ce
phénomene a lieu lorsque le joint de séparation entre deux batiments est insuffisant ou devient
insuffisant, et ne leur permet pas de vibrer ou de bouger librement dans un sens latéral sans
entrer en collision I’un avec I’autre. Le martelement structurel a été observe dans de nombreux

tremblements de terre.

Lors du séisme de San Fernando 1971 ou plusieurs dommages structurels ont en lieu, dont un
entrechoquement entre un bloc et une tour de 1I’Hopital (Olive view Hospital) récemment
construit (figure 3-1). Ces dommages sont survenus au niveau du joint de séparation entre le
bloc et la tour [22]. L’écart fourni dans les villes métropolitaines est principalement un écart
étroit ou nul en raison de problémes financiers et architecturaux, par exemple les statistiques de
la ville d’Eskisehir (Turquie) montrent que seulement 36% de leurs batiments adjacents sont
bien séparées [23]. En outre cas, lors du séisme de Mexico de 1985, 15% des batiments ont subi
des dommages séveres ou des effondrements a cause de martélement. 1l a été constaté de
différents évenements sismiques que 20% a 30% des dommages sont liés au martelement des
batiments avec des dommages importants ou un effondrement comme le montre, des traces de
martelement ont été découvertes 20% a 30% [24] et [25]. Par ailleurs le méme phénomene a été
observé lors des tremblements de terre de Christchurch (New Zealand 2010) [26] comme le
montre la figure (3-2), et le séisme de Lorca (Espagne 2001) [27].
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Figure 3-1 la tour de I’Hopital effondré a cause de I’insuffisance de joint de séparation
(seéisme de San Fernando) [22]
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Figure 3-2 Structure endommagé, a droite detail de I'inerface de batiment endommagé séisme
Christchurch (New Zealand 2010) [26].

3.2 Causes de I’entrechoquement

L’entrechoquement des batiments se produit a cause du mouvement des batiments
adjacents ayant différents modes de vibration et différentes périodes, sous charge sismique,
c¢’est ce qu’on appelle un mouvement « hors phase ». Lors de ce mouvement, le joint séparant
les batiments adjacents devient insuffisant et ne répond plus aux besoins de déplacement des
deux structures ; ainsi I’un se déplace vers 1’autre et ils entrent en collision « entrechoquement
» Par consequent, la vibration « hors phase » des batiments adjacents est la cause directe de

I’entrechoquement [28] comme le montre la figure (3-3).

/
W\
avant le séisme mouvement similaire mouvement différent

Figure 3-3 Comportement des batiments adjacents lors du séisme

Les scénarios de I’entrechoquement sont principalement classés en deux types : collision dalle
a dalle (plancher a plancher) et collision de dalle a colonne (plancher a colonne) comme le
montre la figure (3-4), le premier type se produit lorsque les batiments en collision ont les
mémes hauteurs de plancher tandis que le deuxiéme type a lieu lorsque les batiments en

collision ont des hauteurs de plancher différentes [29].
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Figure 3-4 point d’impact potentiel lors d’entrechoquement

3.3 Classification des dommages du martélement

Une classification des dommages subis suite a un entrechoquement en 4 catégories suivant la

gravité des dégats causés a été mise en place comme suit [30] :

- Dégats de premiére catégorie : dans lesquels I’entrechoquement a contribué a des dommages
structuraux majeurs, I’un ou les deux batiments qui se sont entrechoqués sont inutilisables voir

méme effondrés.

- Dégats de deuxieme catégorie : ’entrechoquement a mené & I’endommagement et la chute
des éléments de constructions des batiments ce qui présente des risques pour les personnes
encore coincées a I’intérieur des batiments ; la perte des éléments de construction est due a

I’impact direct entre les deux structures impliquées.

- Dégats de troisieme catégorie : ’entrechoquement a causé la perte des fonctionnalités des
batiments, panne d’électricité, fuite de gaz, coupure des lignes de communication ce qui rend
le batiment inutilisable mais ne présente pas de risque pour les habitants comme les dégats de

premiere catégorie.

- Dégats de quatriéme catégorie : dans cette catégorie, les dégats sont mineurs et le batiment

reste toujours utilisable.
3.4 Solution pour éviter I’entrechoquement : joint sismique

Le joint sismique peut étre cité comme un élément commun apparaissant dans la majorité des
codes de calcul quand il s’agit de réduire I’interaction inter-structurelle ou 1’entrechoquement.
Il figure parmi les solutions les plus répondues el les plus adaptées par les codes de calcul a

travers le monde.
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3.4.1 Code de calcul

Afin d’éviter ’entrechoquement de deux batiments adjacents, le réglement parasismique

algérien, actuel RPA 2003 [31] exige de les séparer selon la formule suivante :

dpin = 15mm + (61 + 6;)mm > 40mm (3-1)
Ou d,p;y : la largeur minimale du joint sismique
81,6, : Déplacements maximaux des blocs étudiés, calculés par la relation suivante :

8k = Rdex (3-2)
8.1 : Déplacement du aux forces sismique F; (y compris ’effort de torsion).

R : coefficient de comportement.

i

S

L H

Figure 3-5 largeur minimum de joint sismique selon le RPA2003 [31]

Selon I’eurocode 8« Les batiments doivent étre protégés du martélement, induit par le
tremblement de terre de structures adjacentes ou entre les unités structurellement indépendantes
du méme béatiment ». L’Eurocode 8 exige une largeur de joint au moins égale a la somme
quadratique des déplacements (racine carrée de la somme des carrés des déplacements) des
planchers hauts de chaque niveau. Si les planchers des blocs adjacents sont a la méme hauteur,
la largeur minimale du joint peut étre réduite par un coefficient de 0,7. La formule donnée par

I’Eurocode 8 pour le calcul du joint sismique est la suivante [32]

d = \/xlz + sz (3-3)
Ou d : distance de separation entre deux batiments

x; . Déplacement maximal absolu de batiment 1

x, . Déplacement maximal absolu de batiment 2
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3.4.2 Méthode dynamique par accélérogramme

Dans 1’analyse dynamique par accélérogramme, la largeur minimale du joint sismique est

obtenue par le traitement des réponses temporelles de chaque batiment.

Si on a deux blocs adjacents A et B respectivement, comme le montre la figure le déplacement
du bloc B est supérieur a celui du bloc A dans le sens positif, il n’y aura pas d’entrechoquent
entre les deux blocs c¢’est-a-dire ug(t) — us (t) > 0. Si au contraire ug(t) — u, (t) < 0, dans ce
cas il y’a entrechoquement entre les deux blocs et il faudrait prévoir un joint sismique en

conséquent de dimension : d,,;, = min|(ug(t) — u,(t))| [33].

Ua

Bloc A Bloc B

Ug(t)

R LT

Figure 3-6 Entrechoquement des deux blocs [33]

3.5 Modélisation de ’entrechoquement

L’entrechoquement entre des structures adjacentes est un phénomeéne trés complexe, car il peut
conduire a des déformations plastiques aux points de contact. Ces déformations plastiques sont
difficiles a incorporer dans la modélisation numérique. En raison de cette complexité, la
modélisation de I’impact est une tache extrémement difficile. Par conséquent, des hypothéses
sont employées dans les modeles théoriques qui utilisent ’approche de 1I’élément de contact,
qui peut fournir une meilleure approximation du probléme réel. Pour étudier le comportement

des structures dil & I’entrechoquement [34].

Les collisions entre batiments adjacents sont simulées par des moyens d’¢léments de contact
qui sont activés lorsque les corps entrent en contact et sont désactivés s’ils sont séparés. Un bref

résumé des différentes technigues de modélisation est présenté ci —dessous.

E



Chapitre 3 Phénomeéne de I’entrechoquement
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Figure 3-7 les types des éléments de contact [29]
a) Modéle a un ressort linéaire (linear spring model)
Dans ce modele qui est illustré dans la figure 3-7 (a), le ressort est supposé avoir une force de

rappel caractéristique seulement lorsque la distance relative entres les masses devient inférieur

a la distance initiale, le ressort se contracte et génere des forces qui permettent de considéreés le
phénoméne de martélement. La rigidité de gap est égale a K = aEL—A tel quea > 1 est un

coefficient et E, A et L sont le module d’¢lasticité, la section transversal de I’élément et la
longueur de 1’élément dans la direction perpendiculaire a la surface de contact respectivement
[35].
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b) Modéle Kelvin-Voigt

Modele Kelvin-Voigt (modeéle viscoélastique linéaire) est représenté par un ressort linéaire en
parallele avec un amortisseur (figure 3-7 (b)), ce modele a été largement utilisé dans certaines
études [36]. Ce mod¢le d’impact est capable de modéliser la dissipation d’énergie lors de

I’entrechoquement.
c) Modéle Hertz (Hertz model)

Ce modele utilise la loi de contact d’Hertz, présenté par un ressort non linéaire (figure 3-7 (c)),
on s’attendrait a ce que la zone de contact entre structures voisines a augmenter lorsque la force
de contact se developpe. Pour modélisé le martelement non linéaire de maniere plus réaliste, ce

modele est adopté par divers auteurs [37].
d) Modéle Hertzdamp

Ce modele est une version améliorée du modéle Hertz, il présente une combinaison parallele
d’un amortisseur visqueux et d’un ressort hertz non linéaire (figure 3-7 (d)), a été considéré
[36]. Un coefficient d’amortissement non linéaire a été proposé afin que le La boucle
d'hystérésis corresponde a la boucle attendue lors d’une compression d'un corps dans sa phase
élastique a un taux lent. L’étude est principalement axée sur le comportement de martelement
entre les batiments adjacents avec hauteurs égales et inégales, ainsi que 1’effets de choc et

dommages de batiment en raison de martelement [35].
3.6 Evaluation d’entrechoquement par I’élément « Gap » :

On considére deux batiments adjacents soumis a une excitation sismique. Comme le montre la
figure (3-8), les batiments adjacents sont modélisés comme un oscillateur & 1DDL avec des
masses concentrées m;, m, Les batiments montrés sont séparés par une distance (d). Les
rigidités des deux batiments sont (k; et k, ) et les constantes d’amortissements visqueux
linéaires ( ¢, et c,) respectivement. L'élément de collision peut étre défini comme un lien entre
les deux masses qui est activé lorsque I'écart entre les deux masses devient tres petit. Tous les
types d'éléments de collision ont au moins deux propriétés : une ouverture qui est la distance

entre les surfaces des masses rentrant en collision, et une valeur de rigidité (k,) qui est la

constante du ressort [39].

Afin d’estimer I’état d’entrechoquement de la structure initiale, on introduit 1’élément de

contact (gap) reliant les deux nceuds de portique adjacents.
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L’élément "gap” est un élément de contact qui permet d’évaluer I’ampleur de
I’entrechoquement. |l travaille uniquement en compression et offre la possibilité de définir

indépendamment les propriétés pour chaque degré de liberté [40].

f.
(a) 4 (b)
I':E d 1
T
Iy | | O %o
|.|- = |-
I*'*‘“:'“'""a’.’,’H.I’afa’a’a’.l’;l’;l’;l’ d X

Figure 3-8 Modele a base fixe, (a) EIément de contact, (b) Comportement de

I’entrechoquement de 1’élément de contact [34]

L’équation dynamique du mouvement inclue I’effet de I’entrechoquement entre deux
oscillateurs a 1DDL, elle peut étre écrite en appliquant le principe de D’ Alembert. L’équation

de I’équilibre dynamique de la masse m, qui rentre en impact avec la masse m, est :

Pour la masse m,

mli?l + C1V1 + k1V1 + kg(V1 —Vy + d) = _m1Vg(t) (3'4)

vy ; Vv, - Déplacements relatifs des masses 1 et 2, respectivement.
V,; VyVvitesses relatives des masses 1 et 2, respectivement.

V1 ; V, : Accélérations relatives des masses 1 et 2, respectivement.
kg : Rigidité de 1’élément de contact

De la méme fagon pour la masse m,

mzi}z + Cz\"z + kV2 — kg(Vl — Vs, + d) = _mzvg(t) (3'5)

I’équation de mouvement est donnée par la forme matricielle suivante

(3 alfels L Renlmeinal- o
0 m,]l¥, 0 c,l ¥, 0 KplWa) " |—kg(vy —v, +d)| ~

_ [rr(;l n?z] G) (1)

En rassemblant les rigidités et la contribution des amortissements, on obtient 1I’expression

suivante

3



Chapitre 3 Phénomeéne de I’entrechoquement

Y 51 R0 15 0 (R A [ R A E
0 m, 0 cyflv, 0 K, kg kg kg(t)
_ [rrt;l rr?z] (1) g (1)
La force d’impact f. est évaluée comme suite
fo=kg(vi —vy+d) sivi—v,+d <0
Sinon f. =0
f. : Force d’impact
Au début de la simulation lorsque les masses sont stables, le ressort d’impact n’agit pas et les
valeurs attribuées a kg devront étre nulles dans 1’équation ci-dessus. Cette condition peut étre
exprimée comme suit [30]
vi—vy,+d=>0 - kg=0 (3-7)
Le contact entre les masses se produit quand la condition v; — v, + d < 0 est satisfaite, quand

ceci se produit le batiment rentre en choc avec le second, I’ampleur de la force d’impact qui se

produit entre les batiments peut étre aussi calculée par 1’expression suivante

fe = [kg(vy — vz + d)| (3-8)

3.7 Conclusion

Le présent chapitre a fait ’objet de la description de phénomene d’entrechoquement sismique
entre les structures en béton armé adjacentes. En autre on a présenté les différentes techniques

de modélisation de I’entrechoquement.

Dans la suite de ce travail le modele (gap element) va étre utilisé pour reproduire le contact

entre les structures en cas d’entrechoquement.
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4 Chapitre 4 Analyse de I’entrechoquement

4.1 Introduction

Le chapitre 4 est consacré pour 1’analyse de I’entrechoquement, pour cette analyse on
divise le chapitre en deux parties. Dans la premiere partie on a considéré que le comportement
des structures adjacentes est linéaire en utilisant la méthode d’analyse non linéaire rapide (FNA)
afin d’estimer I’effet de I’entrechoquement. La deuxiéme partie on considere que le
comportement des structures est non linéaire, en utilisant le modele fibre afin de bien

comprendre 1’effet du martelement sur les différentes fibres de béton et de I’acier.
4.2 Présentation du logiciel de calcul

SAP2000 (Structurel Analysis Program) est un logiciel de calcul et de conception des
structures d’ingénierie particuliérement adapté aux batiments et ouvrage de génie civil qui, il
est basé sur la méthode des éléments finis. Il permet en un méme environnement la saisie
graphique des ouvrages BTP avec une bibliothéeque d’¢lément autorisant 1’approche du
comportement de ce type de structure. Il offre de nombreuses possibilités d’analyse des effets
statiques et dynamiques avec des compléments de conception et e vérification des structures en
béton armé, charpente métallique. Le post-processeur graphique disponible facilite
considérablement I’interprétation et I’exploitation des résultats et la mise en forme des notes de

calcul et des rapports explicatifs [41].

La modélisation revient a présenter un probléme physique possédant un nombre infini de degrés
de liberté (ddl) par un modéle ayant un nombre fini de ddl et qui reflete avec une bonne

précision les paramétres de systéme d’origine a savoir : la masse, la rigidité et I’amortissement.

En d’autres termes, la modélisation est la recherche d’un mécanisme simplifié qui nous

rapproche le plus possible du comportement réel de la structure.

4.3 Procédure de calcul

Les structures étudiées sont des portiques adjacents plans en béton armé dont le
comportement est consideré linéaire, en utilisant la méthode d’analyse linéaire rapide (FNA), a
fin d’évaluer I’effet du martelement. Pour cela on étudie séparément les structures adjacentes

afin de déduire un joint sismique suffisant, ensuite on va comparer les résultats du
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comportement des structures avec celle obtenus par I’analyse des structures avec un joint

sismique insuffisant imposé.

4.4 Propriétés des portiques étudies
Les liaisons poutres-poteaux sont supposées rigides, chaque nceud peut se déplacer
horizontalement, verticalement et tourner autour d’un axe perpendiculaire au plan des

structures.

Le chargement vertical est affecté a 1’aide des charges gravitaires (G et Q) sous forme de

charges linéaires uniformément répartie sur les poutres.

Les masses sont reparties linéairement le long des poutres elles sont évaluées a 1’aide de la

relation 4-1, prescrite dans les régles parasismiques algériennes [30].
(m=mg + BmQ) (4-1)
Avec

mg . Masse d0 aux charges permanentes
mg . Masse di aux charges d’exploitations

B : Coefficient de pondération, en fonction de la nature, durée des charges d’exploitations,

pris égale a 0.2 pour toutes les structures.
Le taux d’amortissement critique des structures est fixé a 7% pour toutes les modes de vibration.

Les dimensions des sections transversales des éléments sont : (40 x 40)cm? pour les colonnes

et de (30 x 40)cm?pour les poutres.

Les propriéteés de matériaux sont : 25 MPA pour la résistance a la compression du béton avec
2.35 x 10* MP de module d’élasticité.

Les propriétés de I’élément de contact (gap)
Rigidité K, on considere infiniment rigide dans tous les cas étudiés (Kg = 107 Kn/m) .
4.5 Sollicitation sismique considérée

On utilise un accélérogramme enregistré lors du séisme du Boumerdes de 2003 a Miliana
L’accélerogramme a ét¢ amplifié pour atteindre un niveau d’accélerogramme maximale de

0,26g. Comme le montre la figure (4-1).

j



Chapitre 4 Analyse de I’entrechoquement

Accélération (m/s?)
(=]

0 5 10 15 20 25
temps (s)

Figure 4-1 accélérogramme (séisme du Boumerdés de 2003 & Miliana)
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4.6 Partie 1 comportement lineaire des structures

La partie 1 est consacrée a I’analyse linéaire de 1’entrechoquement, pour cela on a choisi
trois applications a étudier afin d’estimer 1’effet de ce dernier sur les structures auto stables en
béton arme représentées par des portiques en 2D.

1) Application 1

On considere deux portiques R+4 en béton armé, bloc A de masse m, par niveau et bloc B

de masse mg par niveau tel que mg = 1.5mj,.

Les portiques ont les mémes hauteurs d’étage h= 3.06m et des travées de 4m. Les nceuds de

mesures sont ceux de contact au sommet (nceuds a et b)

O noend a noeud bO
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portique A portique B

Figure 4-2 les structures étudiées

Une analyse modale a permis d’extraire les périodes fondamentales des deux blocs (tableau 4-
1).

Tableau 4-1 Les périodes des structures étudiées

Structure participation modale (%) Période fondamentale en (s)
Bloc A 82.87 0.8324
Bloc B 82.86 0.9529

On montre sur la figure (4-3) les variations du mouvement relatif entre les deux blocs (la

différenece entre les déplacements au sommet notée (uy, (t) — u, (t)) dans les deux cas suivants :

Cas 1 : on considere les comportements des deux blocs indépendamment 1’un de 1’autre (sans
martelement). Ceci permet d’estimer la valeur minimale du joint sismique adéquat pour

I’excitation appliquée. Cette valeur doit étre dans ce cas de I’ordre de 7,5 cm.

Cas 2 : on prend en compte le martelement entre les deux blocs initialement séparés par un joint
insuffisant de 1’ordre de lcm (avec martelement). Ce cas permet d’estimer les nombres

d’impacts et leurs effets sur la réponse des deux blocs.
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déplacement relatif en {(mm)

-100

———sans martélement

avec martélement

15
temps en (s)

Figure 4-3 Variation du déplacement relatif entre les deux blocs

Les figures (4-4) et (4-5) montrent les variations des déplacements au sommet des deux blocs

déplacement relatif en {(mm)

déplacement relatif en {(mm)
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Figure 4-4 Déplacement des nceuds sans martélement

——neeud (a)

noeud (b)

10 15
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Figure 4-5 Déplacement des nceuds avec martélement
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D’apres la figure (4-3), on voit bien que ’utilisation de 1’¢lément de contact type Gap
permet de reproduire la valeur du joint sismique insuffisant de 1cm. Les déplacements relatifs
négatifs sont écrétés a -lcm, alors que les valeurs positives restent régies par les deux
comportements des blocs. Par ailleurs, on voit aussi que les séparations en fonction du temps
entre les deux blocs sont réduites a cause des impacts répétés. Ce comportement se voit
clairement en comparant les figures (4-4 et 4-5) qui représentent les déplacements des nceuds
u,et uy, avec et sans martelement. Sur la figure (4-4) les courbes des déplacements des deux
blocs présentent de légéres différences entres les valeurs des pics et les instants ou ils se
produisent. Par contre sur la figure (4-5), avec martélement, les déplacements sont pratiquement
les mémes (mis a part les valeurs des pics). Ce qui indique un comportement jumelé entre les
deux blocs, ce type de comportement s’explique par les valeurs trés proches des périodes

fondamentales des deux blocs.

Les résultats présentés sont obtenus en utilisant la méthode F.N.A. On a représentés dans le

tableau (4-2) une comparaison avec les résultats obtenus par la méthode temporelle.

Tableau 4-2 comparaisn entre la méthode temporelle et FNA

Sans Avec
martélement martélement
La méthode La méthode La méthode La méthode
FNA temporelle FNA temporelle
Upy — Ugq max 7.5821072 7.559 1072 2.972 1072 2.6 1072
en (m) min -7.303 1072 -7.296 102 -1.0331072 -1.023 1072
Dpt du max 8.158 1072 8.151072 6.127 1072 6.357 1072
nceeud
a;en(m)  min -8.76 1072 -8.765 1072 -8.298 1072 -8.292 1072
Dpt du max 6.954 1072 6.972 1072 7.6681072 7.681 1072
nceeud
b, en (m) min -7.654 1072 -7.6311072 -8.709 1072 -8.943 1072

D’aprés le tableau (4-2) on remarque que les déplacements relatifs fournis par les deux
méthodes sont pratiquement identiques, sans entrechoquement et présente une différence
minime lorsqu’il y a entrechoquement. Ceci indique que la méthode FNA présente une bonne
alternative pour le calcul des systémes présentant un nombre réduit d’élément non linéaire (les

éléments de contact Gap).
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La figure (4-6) présente les impacts en termes de forces développés dans 1’élément de contact

Gap. La rigidité de 1’¢lément Gap étant considérée assez grande, la valeur de force d’impact

n’est qu’indicative, En autre en cas de collision entre les deux portiques on voit des impacts de

force, lorsque ya pas de collision la force d’impact est nulle.

-500
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-1500

-2000

-2500

Force en (kn m)

-3000

-3500

-4000

([ l”

temps en (s)

Figure 4-6 force de contact

La figure (4-7) présente les résultats obtenus avec et sans martelement en termes

d’efforts internes a la base (moment fléchissant (mmt) et effort tranchant (V) des deux blocs

adjacents.

7000

5000
4000
3000
2000
1000

mmt (Knm)

B sans artelement W avec martelement

V (Kn)
Bloc A

8000
7000
6000
5000
4000
3000
2000
1000

Bsansartelement M avec martelement

mmt (Kn m) V{Kn|

Bloc B

Figure 4-7 Les efforts internes dans les deux portiques

a7



Chapitre 4 Analyse de I’entrechoquement

D’apres la figure (4-7) on remarque que les efforts internes dans le bloc A sont légérement
diminués dans le cas de martlement contrairement au bloc adjacent B ou les efforts sont

Iégérement augmantés.

2) Application 2

On considére deux portiques adjacents R+4 et R+1. La hauteur d’un niveau est de (h=3.06m)

et des travées de 4m. Les nceuds de mesures sont montrés sur la figure (4-8).

portique b portique A
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Figure 4-8 structures étudiés
Les périodes fondamentales avec les participations modales sont récapitulées dans le tableau
(4-4).

Tableau 4-3 les périodes fondamentales avec des participations modales des structures

Structure Période fondamentale en (s) | participation modale %
Bloc A 0.9529 82.859
Bloc B 0.32616 88.888

La figure (4-9) présente la variation des deplacements entre les deux portiques dans les
deux cas avec et sans martelement, apres une estimation d’un joint sismique de 40.27 mm on

impose une séparation entre les deux blocs de I’ordre de 1cm.
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déplacement relatif (mm)
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Figure 4-9 Variation du déplacement relatif entre deux blocs

Les figures (4-10) et (4-11) montrent les variations des déplacements des deux nceuds

de mesure avec et sans martélement.

déplacement relatif en {(mm)

déplacement relatif en {(mm)
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Figure 4-10 déplacement des noeuds sans martélement

nceud a

temps en (s)

Figure 4-11 déplacement des nceuds avec martélement
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D’aprés la comparaison entre les variations des déplacements u,, et u; dans les deux cas

avec et sans martélement, qu’on a présenté sur les figures (4-10) et (4-11).

Dans le cas de martelement les variations des déplacements des deux nceuds sont diminuées.

Aussi les allures des déplacements sont sensiblement jumelées.

La figure (4-12) présente les résultats de la simulation de la force de contact entre les deux

portiques adjacents pour les valeurs des joints sismiques qui ont été imposées de 1 cm et

0.01cm.
_502 Ly 4[ 2 %
-1000
-1500

-2000

Force (Kn)

-2500

-3000

-3500 ——d=0.01cm(en contact} ——d=1cm

-4000
temps (s)

Figure 4-12 force de contact

D’aprés la figure (4-12) on remarque que les forces d’impacts dans le cas d’une
séparation de 0.0lcm sont plus nombreux par rapport au cas d’une séparation de lcm.
Contrairement a la valeur maximale de la force de contact qui se trouve dans le cas de la
séparation de 1 cm.

La figure (4-13) présente des résultats obtenus en terme d’efforts internes a la base (moment

fléchissant (mmt) et effort tranchant (V)) des deux portiques adjacents avec des différences de

séparation (d=1cm et d=0.01cm), I’état de I’entrechoquement est comparé avec le cas de non

entrechoguement.
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7000 B sans martélement W d=0.01 md=1cm 7000 B sans martélement Wd=0.01 md=1cm

6000 6000
5000 5000
4000 4000
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: il : B

mmt (Kn m) V(Kn) mmt (Kn m) V(Kn)

Bloc A Bloc B

Figure 4-13 Les efforts internes a la base des portiques étudiés

En comparant les résultats obtenus en termes des efforts internes a la base des blocs A et B
(figure 4-13), on constate que les efforts internes affectent par le martelement tel que les efforts
internes dans le bloc b (le plus léger) sont diminués par contre les efforts internes dans le bloc

A sont augmentés.
3) Application 3

Dans cette application on a deux portiques de différentes hauteurs tel que le portique A est
un R+3 et de hauteur d’étage h=3.06m et le portique B est un R+2 de hauteur d’étage h=4m,

Les nceuds de mesures (nceud a et b) sont les neeuds, supérieurs de connexion entre les deux
blocs comme illustre dans la figure (4-14), les déplacements de ces nceuds horizontales sont

notés u, et u,.
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inoeud a noeud b

portique A portique B

Figure 4-14 les structures étudiés
Les périodes fondamentales des deux blocs sont récapitulées dans le tableau (4-6)

Tableau 4-4 les périodes des structures avec les participations modales étudies
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Structure Période fondamentale en (s) participation modale %
Bloc A 0.6585 83.86
Bloc B 0.4603 89.67

La figure (4-15) présente la variation des déplacements relatifs entre les deux blocs avec
et sans martélement. Le premier cas (sans martélement) permet d’estimer un joint sismique de

I’ordre 53.5 mm, le deuxiéme cas (avec martélement) on prend en compte le martélement entre

les deux blocs initialement séparés par un joint insuffisant de 1’ordre de lcm.

Les figures (4-16) et (4-17) montrent les variations des déplacements des deux nceuds de mesure

déplacement relatif en {(mm)

g

-100

——sans martélment avec martélment (d=1cm)
‘ dmin=-53,5mm
0 5 10 15 20 25

temps en (s)

Figure 4-15 Variation du déplacement relatif entre les deux blocs

avec et sans martélement.
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g
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Figure 4-16 Déplacement des nceuds sans martélement
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Figure 4-17 Déplacement des nceuds avec martelement

D’aprés la figure (4-15), on remarque dans le cas d’imposition d’un joint sismique insuffisant
de 1cm en utilisant un élément Gap, les déplacements relatifs négatifs sont écrétés a -1cm
contrairement aux valeurs positives qui sont régies par les comportements des deux blocs, mais

restent moins importants par rapport au cas ou le martélement n’a pas pris en compte.

D’apres la comparaison entre les variations des déplacements uget u;, dans les deux avec et
sans martélement, qu’on a présentés sur les figures (4-16) et (4-17), on voit que les variations
des déplacements u,et u;, dans le cas de martelement présentent sensiblement la méme allure,
mis a part les valeurs des pics, en raison de la différence de rigidité entre les blocs étudiés. En
outre on remarque que la variation de déplacement du bloc B ne présente pas la méme allure
dans les deux cas (avec et sans martelement), contrairement au bloc A. Ce qui indique que le

bloc B le plus léger est plus affecté en cas de martélement.

La figure (4-18) présente les résultats de la simulation de la force de contact entre les deux blocs
adjacents pour des valeurs de joint sismique qui ont été imposées de 1cm et de 0.01cm(en

contact).
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En comparant les résultats obtenus en terme de force de contact entre les deux blocs adjacents,
on remarque sur la figure (4-18) que les nombres des pics sont plus nombreux dans le cas

d=0.01cm(en contact). Ce qui montre I’influence de la distance de séparation sur les pics de la

0 T r

-500

-1000

-1500

-2000

Force en (Kn)

-2500

-3000

-3500

-4000

force de contact.

La figure (4-19) présente des résultats obtenus en terme d’efforts internes des deux portiques
adjacents avec les différentes distances de séparations (d=1cm) et d=0.01cm (en contact), dans

les deux cas avec et sans martélement 1’état de I’entrechoquement est comparé avec le cas de

non entrechoquement.

.

i

=

temps en (s)

Figure 4-18 force d’impact

20 25

encontact ——d=1cm

La figure (4-19) présente les efforts internes a la base des portiques A et B.
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Figure 4-19 les efforts internes a la base des portiques étudiés




Chapitre 4 Analyse de I’entrechoquement

D’aprés la figure (4-19), en comparant les résultats obtenus en termes des efforts internes

maximaux a bases des blocs étudiés.

Les efforts internes a la base du bloc A dans le cas (avec martelement) sont augmentés par
rapport au cas (sans martélement). Par contre les efforts internes a la base du bloc B sont
diminués. Ce qui montre I’influence des valeurs des séparations entre les structures adjacents

ainsi que les caractéristiques des portiques lors de I’entrechoquent.

4.7 Partie 2 Analyse non linéaire des structures par élément fibre

Afin d’estimer les effets du martélement sur les différentes fibres de béton et de 1’acier,

on effectue une analyse non linéaire temporelle.

L’analyse par élément fibre est une technique numérique qui consiste & modéliser un élément
structural par I’introduction de plusieurs sections, ou en subdivisant chaque section en fibres
(en petite sections discrétes) qu’on peut intégrer dans un programme informatique. La figure
(4-20). Dans cette étude, chaque section d’élément en béton armé choisie est divisée en fibres de
béton et d’acier. Le comportement non linéaire est pris en compte en introduisant des lois des
lis de comportement non linéaire associées aux fibres de béton (confiné et non confing), et aux
fibres d’acier. Par la suite on définit des rotules plastiques aux extrémités des éléments poteaux

et poutres.

La rotule plastique est une dimension fictive qui permet de calcul simplifié des déformations
d’un élément de construction en cours de plastification. La figure (4-21) représente un exemple

d’une section de poteau en béton armé modélisé par fibre.

3
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BERERS EN '
T My D) Integration sections

a)

Figure 4-20 Procédure de subdivision de 1’élément fibre [42].

" 5 =
P 4 /Beton non confiné
A
% g "g | Acier
\ Béton confiné

>
Figure 4-21 descritisation par elément fibre dans une section poteau

Lois de comportement du béton et de I’acier dans SAP2000

Les lois de comportement du béton

La relation (contrainte-déformation) choisie pour simuler le comportement du béton est basée
sur le modéle développé par Mander. La courbe utilisée dans ce modeéle est celle qui existe dans

le logiciel SAP2000 montrée sur la figure (4-22).

E
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Figure 4-22 loi de comportement du béton dans SAP2000 [41].

Loi de comportement de ’acier

Le comportement de I’acier utilisé dans cette étude est celui de Park qui existe dans le logiciel

SAP2000 montré par la figure (4-23). Le modele permet de représenter le comportement uni
axial des armatures du béton arme.

800
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g
s 200
CIJ
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£
T-150 -100 -50 50 100 150
= -200
3
-600

_-800
Déformation (%o)

Figure 4-23 loi de comportement de I’acier dans SAP2000 [41].
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1) Application 1

Présentation des portiques étudiés
On considere les deux portiques adjacents R+4 et R+1 de 1’application 2. La non linéarité est
introduite a travers le modele fibre. Le ferraillage des portiques est fait selon les régles RPA est

présenté sur le tableau 4-5

a3
O nosudb mnoeuda (}
b2 a2
bl Al
(] (] (] (mm| M M (| [mm|
portique B portique A

Figure 4-24 Portiques étudiées

Tableau 4-5 dimensions et ferraillages des poteaux et poutres étudiés.

Poutre Poteau
Dimensio | Ferraillage Dimensio | Ferraillage
n (cm?) — — n (cm?)
Supérieure inférieure
30x40 3T14 3T14 40x40 8T16
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La figure (4-25) présente 1’évaluation d’un joint sismique entre deux blocs.

4.00E+01
3.00E+01
2.00E+01
1.00E+01
0.00E+00

-1.00E+01
-2.00E+01

-3.00E+01 dmin=-30.3 mm
-4.00E+01

déplacement relatif (mm)

0 5 10 15 20 25
temps (s)

Figure 4-25 Variation du déplacement relatif entre les deux blocs

On montre sur la figure (4-25) I’évaluation d’un joint sismique qui égale a 30,3mm dans le cas

sans martelement, dans le cas avec martélement on applique un joint sismique de 1cm.

Afin d’estimer les effets de martélement sur les ¢éléments de béton armé, dans cette application,
on s’intéresse aux comportements non linéaire des poteaux qui sont au niveau de la zone de
I’entrechoquent entre les deux blocs. Pour cela on représente les diagrammes (moment-

rotation) aux extrémités (rotules plastiques).
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a) Portique A

Les figures (4-26), (4-27) présentent les courbes des moments en fonction des rotations des

quelques poteaux de bloc A.
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Figure 4-26 courbe (Moment —rotation) du poteau al
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Figure 4-27 courbe (Moment —rotation) du poteau a3

D’aprés les graphes qui représentent les courbes moment-rotation des poteaux du portique A.

On remarque que I’effet du martelement n’est pas trés prononcé au niveau des poteaux al. Par
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contre, dans le poteau a3, on voit que les boucles d’hystérésis est beaucoup plus grandes dans

le cas avec martelement.

Pour montrer en plus I’effet du martélement lorsqu’on a pris en compte la non linéarité du

comportement des structures, on a multiplié I’excitation par 2.

Pour la structure A, on représente le comportement du poteau a3 avant et apres la multiplication

de I’excitation 0.26g et 0.529 respectivement dans les deux cas avec et sans martélement.

La figure (4-28) présente les positions de fibres étudiées.

fibre du béton non fibre d’acier fibre du béton
confiné confiné
Figure 4-28 fibres étudiés portique A

Les figures (4-29), (4-30) et (4-31) présentent les fibres étudiées du poteau a3.
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Figure 4-29 fibre du béton non confiné
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Figure 4-30 fibre du l'acier
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PGA=0.52¢ PGA=0.52¢
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Figure 4-31 fibre du béton confiné

On remarque clairement 1’effet de martélement sur les éléments de béton armé. Sur la figure
(4-29) et (4-31), le béton confiné et non confiné dans le cas sans martelement, on voit dans le

avec martelement, les fissurations dans le béton sont plus importants par rapport au cas sans
martélement.

Pour les fibres d’acier figure (4-30) on voit que le comportement reste élastique linéaire dans
les deux cas.

b) Portique B

Les figures (4-32), (4-33) présentant les courbes moment —rotation dans les poteaux de portique
B.

E
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Figure 4-32 courbes (moment -rotation) du poteau bl
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Figure 4-33 courbes (moment -rotation) du poteau b2

D’apres les figures (4-32 ; 4-33) on voit que les pentes des boucles d’hystérésis dans les graphes
qui ont représenté le cas sans martélement et plus important que les graphes avec martélement
tel que le poteau b1 présente une relation (moment-rotation) plus riches en boucles d’hystérésis
sans martelement ce qui indigue que son comportement est non linéaire. Aprés le martéelement

les boucles sont moins riches.
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Afin d’évaluer I’effet de martélemnt sur les éléments de béton et d’acier, on a choisie un

exemple représentatif, dans lequel on a étudié les comporetemts des fibres de poteau b1 comme

le montre la figure (4-34).

fibre du béton fibre d’acier fibre du béton

non confiné

confiné

Figure 4-34 les fibres étudiés du poteau bl

Les figures (4-35, 4-36 et 4-37) représentent les fibres du poteau bl avec et sans martelement

dans les deux cas PGA=0.26g et PGD=0.52g.

PGA=0.26g
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Figure 4-35 fibre du béton non confiné

D’aprés la figure (4-35) on voit que dans le cas avec martélement les fissures sont moins

importantes par rapport au cas sans martelement.
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PGA=0.52g PGA<0.52¢
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Figure 4-36 fibre d’acier

D’apres la figure (4-36) on voit dans PGA) 0.26g la fibre d’acier reste linéaire ¢lastique dans
les cas sans et avec martelement. Par contre dans le cas PGA =0.52g on voit clairement que
les déformations maximales dans le cas sans martélement sont plus importantes, elles sont de
I’ordre de 8%o par contre dans le cas avec martélement les déformations sont de 1’ordre de

6%o.
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Figure 4-37 fibre du béton confiné

D’aprés la figures (4-37) on remarque que dans le cas sans martélement les poteaux subit plus
des déformations par rapport au cas avec martelement tel que montre le cas PGA=0.52g.
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2) Application 2

On reprend ’application 2 de la partie linéaire (figure4-38), le ferraillage est représenté sur le
tableau (4-6)

ab
as
noeud a noeud b
ad b4
a3 b3
a2 b2
al bl
) h
h

Figure 4-38 blocs étudiés

Tableau 4-6 le ferraillage des éléments des deux portiques étudiés

Poutre Poteau
Dimensio | Ferraillage Dimensio | Ferraillage
n (cm?) — —— n (cm?)
Supérieure inférieure
30x40 3T14 3T14 40x40 8T16

La figure 4-39 présente 1’évaluation d’un joint sismique entre deux portiques adjacents.

3
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Figure 4-39 variation du déplacement entre deux blocs

D’apreés la figure (4-39) on voit que le joint sismique minimum est de I’ordre de 28.73mm,
afin d’estimer I’effet de martélement on applique un joint sismique de 1cm.

Dans cette application, on s’intéresse au comportement non linéaire des poteaux qui sont au
niveau de la zone de I’entrechoquent entre les deux blocs. Pour cela on représente des

diagrammes (moment- rotation) aux extrémisées (rotules plastiques).

a) Portique A

Les figures (4-40, 4-41 et 4-42) présentent les courbes moment- rotation dans les poteaux du

portique A.
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Figure 4-40 courbe (moment —rotation) du poteau al
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Figure 4-41 courbe (moment —rotation) poteau a4
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Figure 4-42 courbe (moment —rotation) poteau a5

D’apres les graphes qui représentent les courbes (Moment- Rotation), on voit que I’effet du

martelement n’est pas prononcé au niveau de poteau al. Par contre, le comportement du poteau

a4 a carrement change, alors que sans martelement le poteau demeure dans le domaine

3
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élastique, suite au martelement, sa courbe (moment- rotation) présente les boucles d’hystérésis

indiquant 1’intrusion dans le domaine plastique. Aussi, on voit la courbe (moment- rotation) du

poteau a5 que les boucles d’hystérésis dans le cas du martélement son plus riches et plus

grandes.

La figure (4-43) présente la position des fibres de poteau a5

Ea e

fibre du béton non
confiné

fibre d’acier

fibre du béton
confiné

Figure 4-43 fibres étudiés

Les figures (4-44, 4-45 et 4-46) présentent les fibres étudiées du poteau a5 avec et sans
martelement dans PGA=0.26g et PGA=0.52g.
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Figure 4-44 fibre du béton non confiné

D’apres la figure (4-44) qui présente la fibre du béton non confiné on voit que la fibre dans le

cas avec martélement est subit plus des fissures par rapport au cas sans martelement.
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Figure 4-45 fibre d'acier

D’apres la figure (4-45), sur le figure (A) et (B), on voit que le comportement de la fibre d’acier
reste linéaire élastique, par contre dans la figure (C) et (D) on remarque que dans le cas de
martelement la fibre subit des déformations plastique par contre dans le cas sans martélement

la fibre reste linéaire élastique.
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PGA=0.52¢ PGA=0.52¢
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Figure 4-46 fibre du béton confiné

D’aprés la figure (4-46) on voit que le comportement de la fibre du béton confiné dans les deux
cas est non linéaire. En outre sur la figure (A) et (B) que les déformations sont plus important
dans le cas avec martelement. Aussi dans le cas d’amplification (PGA=0.52g), les déformations
dans le cas avec martélement est plus important tel que la valeur maximale de déformation est

de I’orde 4.8%. par contre dans le cas sans martelement la déformation maximale est de (1.7%o).

b) Portique B

Les figures (4-47) et (4-48) présentent les courbes moment- rotation des poteaux de portique
B.
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D’aprés les résultats obtenus on remarque que les courbes (moment —rotation) dans le cas sans

Figure 4-48 poteau b4

martelement les boucles d’hystérésis sont plus riches.

La figure (4-49) présente la position des fibres étudiées.
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fibre du béton non fibre d’acier fibre du béton
confiné confiné
Figure 4-49 les fibres étudiés du poteau bl

Les figures (4-50, 4-51 et 4-52) présentent les courbes (contrainte- déformation) dans le
poteau bl.
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PGA=0528 PGA=0.52g
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Figure 4-50 fibre du béton non confiné

D’apres les résultats obtenus (figure (4-50) on voit que les ouvertures des fissures sont plus
importantes dans le cas sans martelement (PGA=0.52g), En outre les déformations maximales

atteintes 6.4%o et 12 %o avec et sans martélement respectivement.
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PGA=0.52g PGA=0.52¢
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Figure 4-51 fibre d'acier

D’apres la figure (4-51), on remarque que la fibre d’acier subit des déformations importantes
on voit clairement dans la figure (C) (sans martelement), les déformations maximales de fibre
dépassent (10%o) dans le cas sans martélement par contre dans le cas sans martélement, elles
sont de 1’ordre de (6%o).
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Figure 4-52 fibre du béton confiné

D’aprés la figure (4-52) on remarque que la fibre de béton confiné subit plus des fissurations

telles que montre la figure (C) (sans martelement), les déformations maximales atteintes (10%.)

par contre sur la figure (D) (avec martélement) les déformations maximales atteintes (5.8%o).
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Conclusion Générale

Conclusion géneérale

L’objectif du travail initié dans ce mémoire est d’évaluer I’effet du martélement dur les
structures en béton arme. Les structures étudiées sont des portiques en 2D de différents niveaux.
Cette étude a été faite en linéaire et non linéaire en utilisant la méthode FNA et la méthode

temporelle (intégration direct) respectivement.

A la suite de cette étude, les résultats sont obtenus en comparant le comportement des structures
adjacentes avec un joint sismique insuffisant, avec leur comportement en cas

d’entrechoquement on a pu tirer quelques conclusions importantes.
A partir de I’analyse linéaire :

Suite au martélement, ¢’est la structure la moins rigide qui subit le plus de modifications de son
comportement qui apparait clairement dans I’allure du déplacement. L’analyse de déplacement
a révélée que aprés martelement les deux structures se déplacement en phase. Lorsque les
périodes fondamentales des deux structures sont proches, leurs déplacements sont pratiquement

"jumelés” suite aux entrechoquements.

- La variation des déplacements dans les deux portiques avec martelement sont jumelés suit au

changement de I’allure de déplacement de portique plus léger.

- Les efforts internes a la base dans me portique le plus rigide sont augmentés par contre dans

le portique le moins rigide les efforts internes sont diminués en cas de martélement.

- les nombres d’impacts est trés importants dans le cas ou les joints sismiques imposés sont tres

petits.

- D’apres une comparaison entre les deux méthodes FNA et la méthode d’intégration direct, on
a constaté que la méthode FNA est efficace dans le cas de structures avec un nombre limité
d’éléments non linéaire. Aussi, elle est plus rapide que la méthode temporelle (intégration
direct).

- A partie de I’analyse non linéaire :

En analysant les fibres des poteaux on a constaté que les effets non linéaires sont diminues dans

les structures les moins rigides. Subissant moins de déformations plastiques.
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Conclusion Générale

Contrairement au cas des structures les plus rigides qui subissent plus de déformations
plastiques. D’ailleurs certains ¢léments se comportent de maniére inélastique aprés martélement

alors qu’elles étaient élastiques.
Perspectives :

I1 est a noter que I’ensemble des résultats obtenus est propre a 1’accélérogramme utilisé. Pour
généraliser les conclusions obtenues il serait intéressant de poursuivre I’étude paramétrique en

utilisant plusieurs accélérogramme représentatifs.
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