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Résumé

Les grands batiments comportent souvent des irrégularités, en plan ou en élévation, dans la
distribution de leur rigidités et /ou de leurs masses. Il appert que, pour de tels systémes, les

centres de masses et de rigidités a chacun des niveaux sont distincts.

Les équations de mouvement dynamique de la structure sont alors couplées, en raison de la
dépendance des degrés de liberté translationnels et torsionnels. La présence de ce type de
couplage amplifie les mouvements latéraux et rotationnels d'une structure soumise a des
charges latérales dynamiques et provoque des efforts supplémentaires au sein des éléments

résistants a ces charges.

L'étude porte sur développement d'un modele éléments finis pour le calcul des grands
batiments asymétriques contreventés par des murs de refends et des portiques en incluant les
effets P-A qui peut étre utilisé pour I'analyse en vibration libres, de flambage (instabilité)

et sismique

Les resultats obtenus de cette étude va nous renseigner sur les effets P-A sur les fréquences
circulaires en vibrations libre et sur I"évolution du déplacement maximal de la structure sous

sollicitations sismiques.

Mots clés : grands batiments, murs de refends, vibration libre, Analyse sismique, structures
asymeétriques, effet P-4

\



Abstract

The current investigation has been conducted to examine the effect of gravity loads on the
seismic responses of the doubly asymmetric, three-dimensional structures comprising walls
and frames. The proposed model includes the P-A effects induced by the building weight.
Based on the variational approach, a 3D finite element with two nodes and six DOF per node
including P-A effects is formulated. Dynamic and static governing equations are derived for
dynamic and buckling analyzes of buildings braced by wall-frame systems. The influences of
P-A effects and height of the building on tip displacements under Hachinohe earthquake

record are investigated through many structural examples.

Keywords: Seismic analysis, asymmetric multi-storey buildings, finite element method, P-4

effects, buckling analysis.
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Principales notations et symboles

B: Largeur du plancher.

C (xc, yc) : Coordonnées du centre géométrique G.
E : Module d'élasticité.

Ely : Rigidite a la flexion suivant x.
Ely: Rigidité a la flexion suivant y.
Ely: Rigidité a la flexion déviée.

G :Module de cisaillement.

GJ: Constante de torsion de Saint-Venant.
GAx : Rigidité au cisaillement suivant x.

GAy: Rigidité au cisaillement suivant y.

h : Hauteur de chaque élément fini.

H: Hauteur du batiment.

L: Longueur du plancher.

m : Masse par unité de hauteur.
O: Centre de flexion.
P =Charge de graviteé.

R : Rayon de giration du plancher.

S (xs,ys) : Coordonnées du centre de cisaillement S.

t : Temps.

w (z) : Le poids de la structure a la position de coordonnée z de I'élément fini «i».

a, : Facteur de proportionnalité.

o, : Facteur de proportionnalité.

B : Parametre de l'intégration Newmark.



fy(t): Force d’amortissement.
f,(t): Force d’inertie.
fs(t): Force interne.

A =Déplacement latéral.

SP ™ : Travail virtuel des efforts intérieurs.

SP ™ : Travail virtuel des efforts extérieurs.

SP " Travail virtuel lié & la réponse de la structure due & une accélération.

SP °°™: Travail virtuel lié & la non-linéarité géométrique appelé aussi effets P-A.
SP,™: Travail virtuel lié & la flexion.

SP,™ : Travail virtuel lié au cisaillement.

S«: Accélérations du sol dans la direction horizontale.

Sy: Accélérations du sol dans la direction verticale.

Sg: Accélération a la base due a I'activité sismique.

{I }: Vecteur qui indique le sens d'application de la force sismique.

[C..] : Matrice d'amortissement d'un élément.
[E] : Matrice de rigidite.

[G]: Matrice de rigidite.

[m]: Matrice de rigidité

[Ke] : Matrice de rigidite de I'élément .
[K®®™]: Matrice géométrique .

[M] : Matrice de masse de I'élément .



Z o« - Assemblage des matrices elémentaires.
w,, : Poids critique.

u > Rapport en poids.

w : Fréquence de vibration.

y . Parametre de I'intégration Newmark.

& : Facteur d'amortissement critique.

Z,, Z,,, - Coordonnées entre deux niveaux étages adjacents.

a,",a," et a," : Constantes correspondant au i™ mode de vibration.

N (&) : Fonction de forme arbitraire.

/I}i) :Solution de I'équation de fréquence.

o, :Fréquence découplée suivant x.

o, :Fréquence découplée suivant y.

w, : Fréquence de torsion.

u(z,t): Le déplacement latéral du centre de flexion C dans la directions Xx.

Vv (z,1): Le déplacement latéral du centre de flexion C dans la directionsy.

0 (z, t) : Angle de rotation.

Xl






Liste des figures

Chapitre |

Figure 1.1: Effet P-A pour un systéme a un degré de liberté. (a)- Forces et déformations, (b)-

Diagramme des moment [91].... ..o e |
Figure 1.2: Systéme a un degrés de Hberté.......c....oooiiiiiiiiiiiii e, 9
Figure 1.3: Effets des forces de gravités...........c.oivriiiiiiiiiii e eeee e, 10
Figure 1.4: Systéme a plusieurs degrés de liberté..............cooiiiiiiiiiiiiiii . 11
Figure 1.5: Plan du plancher de structure en murs voiles asymétrique [64]...................... 18
Figure 1.6: Plancher type de la structure étudiée [86]...........cooviiriiiiiiiiiiiiii e, 25

Chapitre 11

Figure 11.1 : Schématisation du probléme de [I’interaction sol-structure (Gazetas et
MyLlonakis, 199) [33] .niiniiii e e 29

Figure 11.2 : Principe de superposition de Kausel [35]..........ccovviiiiiiiiiiniiiinnnn. 31

Figure 11.3 : Critére de rupture et quelques surfaces de charges pour le modéle de Nova(Nova
et Montrasio, 199T1) [88] .. uuiiiii i e e 35

Figure 11.4 : Méthode simplifiée proposée dans le FEMA 356 et dans I’ATC-40 pour

représenter I’interaction sol-structure [40]...... ..ottt 39

Figure 11.5 : Schémas de la structure avec les fondations superficielles (Algie et al., 2010)

Figure 11.6: Réponses de la fondation en terme de "moment-rotation” et "tassement rotation™:
(a) 50kN endroit 1; (b) 195kN endroit 1; (c) 195kN endroit 2 (Algie et al., 2010) [15]...... 43

Figure 11.7: (a) Photo et (b) schéma des fondations pour les essais CAMUS V (Combescure
et Chaudat, 2000) [33]. .. . u it 44

Figure 11.8 : Accélérogrammes appliqués (Combescure et Chaudat, 2000) [33]................ 45

Xl



Figure 11.9: CAMUS V: Courbes moment-rotation, effort horizontal-temps, moment-

soulévement et soulévement-temps pour 1’essai de nlleau 0.33g [33]........cceviiiiinininn, 46

Figure 11.10 : CAMUS V: Courbes moment-rotation, effort horizontal-temps, moment-

soulévement et soulévement-temps pour 1’essai de nlleau 0.52g [33].........ceiiiiinininn.n. 46

Figure I11.11 : Dispositifs expérimentaux pour les essais statiques, cycliques quasi tatiques et
dynamiques (Gajan et al., 2005) [83]. .. ueieiiii i e 47

Figure 11.12 : Réponses horizontale et en rotation de la fondation pour 1’essai cyclique

(Gajan et al., 2005) [83 .. euuiiitiii et e e e e 48
Figure 11.13 : Schéma de principe du renforcement des sols par inclusions rigides............ 51

Figure 11.14 : Schéma de principe du renforcement des sols par CMM sous fondations (a)
superficielles et (b) dallage ([Bustamante et al., 2000])..........cccoieiiiiiiiiiiiiiiiiiins 52

Chapitre 111

Figure I11.1 : Plancher type d'un batiment asymétrique contreventé par des murs voiles et

0] 45 | T 56

Figure 111.2: Le modéle éléments finiS proposé...........oevuveiniiniiiiiiiiiiiiiiii, 57

Chapitre IV

Figure 1V.1: Différents types de plancher a considérer pour les structures [27].; (a) type de

plancher N°1; (b) type de plancher N° 2 ; (c) type de plancher N°3............................. 72

Figure 1V.2: Accélérogramme de Hachinohe...............coooiiiiiiiiiiiii e, 80

Figure 1V.3: Influence de l'effet P-A sur la variation du déplacement au sommet de la
structure pour les batiments dont leurs planchers sont du type N°1 ; (a):10 étages, (b): 20

étages, (): 40 étages et (d) 100 Etages. ....ouvinriiniii e 82

Figure 1V.4: Influence du rapport en poids p sur I'évolution des déplacements maximaux
pour les batiments dont leurs planchers sont du type N°1 pour différents nombre d'étage . (a)
sans effet P-A | (b) avec effet P-A.... ..o 83

XV



Figure IV.5: Influence de l'effet P-A sur la variation du déplacement au sommet de la
structure pour les batiments dont leurs planchers sont du type N°2 ; (a):10 étages, (b): 20

étages, (): 40 étages et (d) 100 EtageS. .. .ouviieiit i 85

Figure 1V.6: Influence du rapport en poids p sur I'évolution des déplacements maximauX
pour les batiments dont leurs planchers sont du type N°2 pour différents nombre d'étage ;(a)
sans effet P-A | (b) avec effet P-A.... ... 86

Figure IV.7: Influence de l'effet P-A sur la variation du déplacement au sommet de la
structure pour les batiments dont leurs planchers sont du type N°3 ; (a):10 étages, (b): 20

étages, (): 40 étages et (d) 100 EtageS. .. .ouviini ittt 88

XV



LISTES DES TABLEAUX




Liste des tableaux

Chapitre |

Tableau 1.1: Les caractéristiques géométriques et mecaniques de la structure [86].............25

Tableau 1.2: Valeurs des fréquences circulaires obtenues par la méthode proposée par
Kuang et al,(2004) comparées a cellesdonnéesparlaM.E.F.................cooiiiiiian, 26

Chapitre |1

Tableau 11.1 : Equation proposées dans le FEMA 356 pour le calcul des constantes de
rigidité des ressorts élastiques pour des semelles rigides [40]..........coooeieieieieciecieceeiee, 40

Chapitre IV

Tableau 1V.1la: Les caractéristiques géométriques et mécaniques des batiments dont le
plancher Sont du tYPe NT [27]. ... et 73

Tableau 1V.1b: Les caractéristiques géométriques et mécaniques des batiments dont le
plancher sont du type NO2 [27].. .. im i 74

Tableau I1V.1c: Les caractéristiques géométriques et mécaniques des batiments dont le
plancher sont du type NO3 [27]......imi i 75

Tableau 1V.2:Valeurs des frequences circulaires en (rad/s) comparées a celles trouvées par
Rafezy €t @l 2008 [27] ... .. ouineie it 76

Tableau 1V.3: Les poids critiques des différentes structures asymétriques étudiées ......... 77

Tableau 1V.4: Comparaison des fréquences circulaires en (rad/s) calculées en vibrations

libres calculées avec et sans 185 effetS P-A. ... e 78

XV



TABLE DES MATIERES




Table des matieres

REMETICIEMENTS ..ottt e e e e e W XX
RESUIME ..ot e e e e e ettt e e e eearreee e e e eV

YN ] 5 v o) PRSI ¥/ | |

Principales notations €t SYMDOIES .......cc.eieiiiiiiiiiieciieeeeeee e e e e e e eaeeas X
| ] TG LT D Xiii
Liste des tableaux ... e XIX
Table deS MALIEIES .......ieii e, Xix
INTRODUCTION GENERALE. ... e e 2
Chapitre |
[.1. INTRODUGCTION ...ocuiiiieiicie ettt e s e steeneesreesteeneesneenseenennnes 5
I.2. CENTRE DE MASSE ET CENTRE DE CISAILLEMENT ....cooiiiiiiii e 5
L3, B FET P/ et 6
[.4. CALCUL DYNAMIQUE DES STRUCTURES. ...t 7
1.4.1. SYSTEMES A UN DEGRE DE LIBERTE .......cciiiiiecieceee e 8
1.4.1.1. Effets des forces de gravité ... 10
1.4.2. SYSTEME A PLUSIEURS DEGRES LIBERTE ......ccoiiiiiiiie e, 11
1.5. TRAVAUX PRECEDENTS SUR LE COMPORTEMENT DYNAMIQUE DES
BATIMENTS ASYMETRIQUES ET SUR L'EFFET P-A ..ooiiiiie e 13
1.5.1. LE COMPORTEMENT DYNAMIQUE DES BATIMENTS ASYMETRIQUES... 13
[.5.2. EFFETS P-A et ettt bbbt ae e 15
1.6. MODELE ANALYTIQUE DE CALCUL DYNAMIQUES DES BATIMENTS............. 17
[.6.1. METHODE D'ANALYSE .....cot ittt ste e sne e e 17
[.6.2. HYPOTHESES ...ttt nte e sneenne e 18
1.6.3. EQUATIONS GOUVERNANTES DE VIBRATIONS COUPLEES....................... 19
1.6.4. PROBLEME A VALEURS PROPRES........ccoiiiiiei e 21
1.6.5. METHODE DE GALERKIN......c.ioiitiieieiie ittt 22
1.6.6. SOLUTION DE PROBLEME DE VIBRATIONS LIBRES DECOUPLEES .......... 22
1.6.7. SOLUTION DE PROBLEME DE VIBRATIONS LIBRES COUPLEES................ 24
[.6.8. RESULTATS ET TESTS.. .ot 24
[.7. CONGCLUSION ..ottt sttt te st e te e esseesteeneeeseesseenseanennneas 26

XIX



Chapitre 11

1.1, INTRODUCTION ..ottt ettt sttt 28
11.2. DESCRIPTION DU PHENOMENE INTERACTION SOL-STRUCTURE.................. 28
I1.3. METHODES D’ANALYSE DE L’INTERACTION SOL-STRUCTURE .................... 30
11.3.1. METHODES DIRECTES........oiiiiiieieeisesieeeee e tesessstesesssienes s tsnesse s sesessnias 30
11.3.2. METHODES DE SOUS-STRUCTURES .......cceiiiieiiesiieseesiiseses s 31
11.3.3. METHODES HYBRIDES........cceoeviieteetsieteetesee s sesesss s s s sesasses s s 32
I1.4. INTERACTION SOL-STRUCTURE DANS LES CODES DE CONSTRUCTION...... 36
11.5. ETUDE EXPERIMENTALE SUR L’INTERACTION SOL-FONDATION
SUPERFICIELLE ...ttt sttt sne ettt enensanes 41
I1.5.1. ESSAIS A L’ECHELLE REELLE .......ccovsviiiieicesseeieeeeeeses e ses s senis s 41
11.5.1.1. Essais sur site sous chargement dynamiqUe............cceeverueiieeieerieeieeseesiessee e 41
11.5.2. ESSAIS SOUS CHARGEMENT DYNAMIQUE SUR TABLE VIBRANTE........ 44
11.5.2.1 ESSAIS CAMUS V...t st s st nes st sn s 44
I1.5.3. ESSAIS EN CENTRIFUGEUSE A L’UNIIERSITE DE CALIFORNIE A DAVIS
.............................................................................................................................................. 47
11.6. SOLUTIONS UTILISEES POUR ATTENUER LE PHENOMENE I.S.S .......cccevvue... 49
11.6.1. COLONNES BALLASTEES (CB) ...ovviieiiieeieeesieieeesteeiseseeses s sesses e 49
11.6.2.  INCLUSIONS RIGIDES (IR) w..cvoveeeveeiseeeieieceeeesseeieeesesessesessee s issessesseses e 50
11.6.3. COLONNES A MODULE MIXTE .....ciieiiiieeeiieeneesieeesesessesiesessesenessesseses s 52
11.7. CONCLUSION ....covuiiiieieietesee et es sttt st sse st s st s s sne st enen s 53
Chapitre 111
HEL INTRODUCTION .....cooiiiiiieetctese et ee st s st st s st s st s s eanensenes s 55
1.2, HYPOTHESES DE BASE ......ooviieeeeeeeeeeeeetesee s tes e sestes s s ssse s s 55
111.3. FORMULATION VARIATIONNELLE .......cooviviieicieeeeeeeeees s 58
111.3.1. TRAVAIL VIRTUEL DES EFFORTS INTERIEURS........ccocovvviieeieseeeeeesieae 58
111.3.2. TRAVAIL VIRTUEL DES EFFORTS EXTERIEURS ......covvovevriieeiecere e, 60
111.3.3. TRAVAIL VIRTUEL LIE A LA REPONSE DE LA STRUCTURE DUE A UNE
ACCELERATION . .....ootitieeteeesee ettt s sttt sttt sttt 60
111.3.4. TRAVAIL VIRTUEL LIE A LA NON-LINEARITE GEOMETRIQUE ............... 61
[11.4. FORMULATION DE L’ELEMENT FINIS ........coovvitiieiiieiesisrseeeesesesessesissesseseesenens 61
111.5. PROCEDURES D'ANALYSE ........ooiiiteiiesiieereeeeetesesetesssesiess s snes s 65
111.5.1. ANALYSE DE FLAMBAGE .......coititieeteeeeeeeee e sses s 65

XX



111.5.2. ANALYSE EN VIBRATIONS LIBRES ..., 65

[11.5.3.  ANALYSE DYNAMIQUE SISMIQUE .........cooiiiiee e 66
[11.5.3.1. ACCEIErogramme SISMIQUE .........cceruririerieerierienieese et 66
[11.5.4. MATRICE D'AMORTISSEMENT ...ttt 66
[11.6. STRUCTURE DU PROGRAMME .......ccoiiiiiieieiiesieese e 67
111.6.1. SOUS PROGRAMME DE LECTURE DES DONNEES.......c.ccooiiviiieiieeeeeen, 67
[11.6.1.a. Sous programme de COOTJONNEES .........courirerierieirienieeeie st 67
I11.6.1.b. Sous programme des CONNECLIVITES ..........ccceiieieeiieiieie e 67
I11.6.1.c. Sous programme des EIEMENTS ..........cceevveiiiieie e 67
111.6.1.d. Sous programme des conditions aux HMITES..........ccccvvvvrieriieniieseseeee 67
[11.6.1.e. Sous programme des Charges CONCENLIEES. .........covrererierirerieiee e, 67
111.6.2. SOUS PROGRAMME ASSOCIES AUX PROCEDURES DE CALCUL ............ 68
I11.6.2.a. Sous programme d'assemblage des matrices elémentaires .............cccecvvreenenn 68
111.6.2.b. Sous programme de construction du vecteur des sollicitations globales......... 68
I11.6.2.c. Sous programme d'introduction des conditions aux limites.............c.cccceevennne. 68
111.6.2.d. Sous programme de calcul du poids CritiqUe...........ceevvereiiieiecie e 68
I11.6.2e. Sous programme de calcul des valeurs et VeCteurs propres .........cccevveeeeeernenn 68
111.6.2.f. Sous programme d'analyse dynamique SISMIQUE..........c.ccvervrrierenerereneeieeeenns 68
111.6.3. TYPE DE CALCUL EFFECTUE PAR LE PROGRAMME .........cccoovoiiesennnnn. 69
117, CONCLUSION ..ottt sttt ettt na et nennas 69
Chapitre IV
IV.1. INTRODUCTION .. .ottt et stae e s e e s nae e s naeeanaeeaneneas 71
IV.2. DESCRIPTION GEOMETRIQUE ET MECANIQUE DE LA STRUCTURE DES
BATIMENTS ..ottt b ettt e bt ese et et et enentesee e enene 71
IV.3. VALIDATION DU MODELE PROPOSE .......ccccouiitiiiieiiiieieese et 76
IV.4. ANALYSE DE FLAMBAGE (INSTABILITE) ....cooiiiieieiieesreeeeeeeseee e, 77
IV.5. ANALYSE EN VIBRATIONS LIBRES........ccooii e 77
IV.6. ANALYSE SYSMIQUE ..ottt 79
IV.6.1. ACCELEROGRAMME SISMIQUE UTILISE .....ccovvuiiieiniiniincineieieeseeeieeens 79
IV.6.2. DEPLACEMENT AU SOMMET DE LA STRUCTURE SOUS
SOLLICITATIONS SISMIQUES. ... ..ottt 80
IV.7. CONCLUSION ...ttt ettt se et n e enas 89
CONCLUSION GENERALE. ...t 91
Références bibliographiques ...........oooiiiiiiiii e e 94



INTRODUCTION
GENERALE




INTRODUCTION GENERALE

Durant un séisme, les endommagements les plus significatifs que peuvent subir

les batiments sont le plus souvent causés par le chargement dynamique qui en résulte.

Par conséquent, et afin de procéder & une conception parasismique des batiments,
la connaissance des caractéristiques dynamiques est d'une importance majeure. En effet la
détermination de ces caractéristiques, et plus particulierement les fréquences circulaire et
leurs modes de vibration associés peut s'effectuer au moyen de calcul numérique telle que la
méthode des éléments finis (SAP, 2000; ETABS, 1997). L'utilisation des méthodes de calcul
analytique s'averent plus adéquate en raison de la précision des résultats qui en découle de
leur emploi comparé aux modéles de régression statistique utilisés dans les reglements
parasismiques tel que I'Eurocode 8 (1995). Les modéles analytiques peuvent étre aussi utilises

pour vérifier les résultats numériques.

Dans les grands batiments contreventés par des murs de refends et des portiques,
I'emplacement adéquat de ces éléments entraine le plus souvent une configuration

dissymétrique

Dans un tel cas de figure, les déflexions latérales dans les deux directions orthogonales
et principales ainsi que la rotation de torsion ne sont pas traitées séparément
et indépendamment en raison de leur couplage dans les équations différentielles gouvernant

le comportement en vibrations libres des structures des batiments.

L'objectif de ce travail est de développer un modele éléments finis pour le calcul des
grands batiments asymétriques contreventés par des murs de refend et portiques en incluant
les effets P-A qui peut étre utilisé pour 'analyse en vibration libres, de flambage (instabilit¢)

et sismique.
Le manuscrit est composé de quatre chapitres:

Le chapitre | est consacré a présenter un modeéle analytique de calcul dynamiques des
batiments ainsi qu'une recherche bibliographique sur les travaux réalisés sur ce comportement

et l'influence de I'effet P-A sur lui.

Au chapitre 11, on a évogué le phénomeéne d'interaction sol-structure, ainsi que les trois
catégories de méthodes utilisées pour prendre en compte I’effet de ce phénomene dans le

comportement dynamique des structures.



Le développement d'un modele numérique pour le calcul dynamique des grands batiments
contreventés par murs de refends et portiques avec prise en compte de I'influence de [I'effet

P-A est présenté dans le chapitre II1.

Nous présentons dans le chapitre 1V, une étude paramétrique établie sur des structures
contreventés par des murs de refends et des portiques avec prise en compte de l'influence de
I'effet P-A. Les calculs sismique, instabilité (flambage) et en vibrations libres ont été effectués
sur des structures proposés par Rafezy et al (2008) [27]. L'objectif de cette étude été de savoir
I'influence de I'effet P-A sur les fréquences circulaires en vibrations libre et 1'évolution des

déplacements maximaux des structures sous sollicitations sismiques.

En fin, on cl6ture notre étude par une conclusion générale en synthétisant les principaux

résultats obtenus..
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.1. INTRODUCTION

Dans les batiments construits en hauteur, on observe fréquemment des asymétries au

niveau structural. Elles peuvent étre dues a plusieurs facteurs par exemple :

Un décrochement en plan ou en élévation;
- Une répartition non uniforme de la masse agissante sur les planchers;

- L’arrét, en hauteur, de certains éléments résistants ou leurs positionnements non-

symeétriques par rapport aux axes de la structure;

- Une combinaison de ces facteurs.

Cette asymeétrie se traduit, pour un plancher donné, par une excentricité entre son centre de
masse et son centre de rigidité. Lorsque ce type de structure est soumis a un séisme, les efforts
de torsion sont couplés aux forces latérales, provoquant des efforts supplémentaires dans les

éléments.

Ce phénomeéne de couplage a fait I'objet de recherches, a la fin des années 1970 et au début
des années 1980, pour identifier quels sont les parametres importants qui lI'influence. Plusieurs

auteurs en sont arrivés aux mémes conclusions.

1.2. CENTRE DE MASSE ET CENTRE DE CISAILLEMENT

Pour des structures asymétriques les forces latérales agissent en réalité au centre de masse
(CM) de chaque plancher. Par contre, la majorité des codes requierent que les forces soient
appliqués au centre de cisaillement CS et que soit ajouté a ces forces un moment de torsion
pour tenir compte de I'excentricité réelle et de I'excentricité accidentelle. La distance entre
la position du centre de masse et du centre de cisaillement, pour un plancher donné, est par

définition I'excentricité réelle.

Geéneralement les codes définissent aussi une excentricité accidentelle [36] pour simuler un
moment de torsion supplémentaire d a la non uniformité des masses, aux variations du calcul

des rigidités, a I'addition de cloisons, etc....... oui a des mouvements rotationnels des sols.

Plusieurs travaux cités dans la littérature proposent différentes approches pour évaluer

la valeur de I’excentricité réelle dans une structure asymétrique.



Deux approches sont principalement utilisées pour évaluer 1’excentricité et le moment de

torsion induit.

La premiere approche utilise la position du centre de rigidité CR pour calculer la valeur de

I’excentricité réelle. La position du CR est définie comme le point localisé ou les charges
latérales s'appliquent sans causer de rotation dans toute la structure (Stafford Smith et VVézine
1985, cité par [91]). Cette approche permet a partir de la distribution verticale des charges
latérales, de calculer le moment de torsion de chaque plancher. La torsion cumulative a un
niveau donné est obtenue en additionnant les moments de torsion calculés pour les niveaux

supérieurs.

La seconde approche utilise la position du centre de cisaillement CS [18]. Dans cette

approche, la position de la résultante des forces de cisaillement est considérée comme le point
d'application des forces latérales. Cette approche dépend de toutes les forces appliquées au-
dessus du niveau considéré et comparativement a la premiere approche, elle donne

directement la torsion cumulative a chaque plancher.

1.3. EFFET P-A

Lorsque les charges sismiques agissent sur les batiments, des déplacements latéraux se
produisent. L’action des charges de gravité sur la structure déformée peut mener a une
augmentation importante du déplacement latéral et des efforts internes. L’ effet du deuxieme
ordre des chargements verticaux agissant sur une structure déformée est nommeé effet P- A, ou
P est la charge verticale agissant sur la structure et A est le déplacement latéral par rapport au
sol. La figure 1.1 illustre le phénoméne des effets P-A pour un systeme a un degré de liberté.
Un moment additionnel a la base égale a P-A se produit lorsque la charge P se déplace

horizontalement de A. Le moment total a la base de la structure est donc :
M =H.L+P. A (1.1)
Ou H =Charge latérale équivalente au sommet de la structure
L =Hauteur de la charge latérale
P =Charge de gravité

A =Déplacement latéral



Figure 1.1: Effet P-A pour un systeme a un degré de liberté.

(a)- Forces et déeformations, (b)-Diagramme des moments [91]

Il est important d’étudier ces effets du second ordre, car ils peuvent entrainer une
augmentation importante des efforts internes d’un batiment et ainsi réduire la résistance de la
structure et augmenter les codts de construction (dimensionnement, fondations, etc.). On doit

donc déterminer si ces effets sont négligeables ou non.

1.4, CALCUL DYNAMIQUE DES STRUCTURES

Le calcul dynamique des structures a connu ses premiers développement dans des
domaines tel que les chocs et le vibrations, les moteurs et les machines tournantes,
I'aéronautique et les techniques de I'armement, dans lesquels les forces excitatrices sont
le plus souvent bien connues et ou le recours quasi-systématique a I'expérimentation sur

maquette ou sur prototype permet de mettre au point et de valider les modéles de calcul .

Les applications du calcul dynamique dans le domaine des seismes ont pendant longtemps

été freinées par :

-Le faible nombre des données d'enregistrement disponibles pour les mouvements forts,
correspondant a des intensités notables, et le doute concernant la représentativité de ces

enregistrement pour des sites présentant des conditions géologiques et sismiques différents de



celles relatives, aux lieux d'enregistrement, aujourd’hui encore, bien que l'on dispose de
plusieurs milliers d'enregistrements significatifs pour le génie parasismique, la définition des
mouvements de sol & considérer sur un site donné demeure un probléme difficile et garde un

caractére conventionnel dont le projecteur doit étre conscient;

- L’allure extrémement irréguliere des mouvements sismiques, évoquant celle des signaux

aléatoires et qui confére une allure également quasi — aléatoire & la réponse des structures;

-L'importance des effets non-lineaires dans les structures soumises a des excitations
sismiques de fort niveau (plastification, fissuration, effets cycliques avec boucles d hysterésis,
chocs, frottements), qui implique, pour des études détaillées I'utilisation et I'implantation dans

les codes de calcul de lois complexes pour décrire le comportement des matériaux;

-Les difficultés des études expérimentales de validation des modéles sur tables vibrantes,
notamment en ce qui concerne le respect des conditions de similitude et du caractere

multidirectionnel de I'excitation.

Depuis le début des années soixante-dix, le développement des études liées aux ouvrages
dont les impératifs de sécurité sont particulierement strictes (centrales nucléaires, plates-
formes off-shore) et I'apparition d'ordinateurs de plus en plus puissants a donné une impulsion

remarquable aux applications sismiques du calcul dynamique.

De nombreux problémes, dont la solution apparaissait comme pratiquement hors de portée
il y a dix ou quinze ans, ont pu étre traités mais, corrélativement, de nouveaux problemes se
sont poseés ; la situation actuelle, dont un bilan sommaire va étre dressé ci-apres, peut étre

résumé schématiquement de la fagon suivante :

-Un ensemble de méthodes et de codes de calcul ainsi que les critéres et conditions
pratiques de bonne utilisation , sont maintenant disponibles pour effectuer I'analyse sismique
de la plupart des structures , du moins celles pour lesquelles les effets non-linéaires sont soit
négligeables , soit justiciables d'une simple correction, soit suffisamment bien connus pour se
préter a un traitement numérique validé; cet ensemble constitue une panoplie d'outils de
dimensionnement et de vérification des structures , dont I'experience permet de penser qu'elle
répond aux objectifs de sécurité, mais qui conserve des aspects conventionnels (pris en

compte des amortissements, définition et type d'ondes des mouvements sismiques ).



1.4.1. SYSTEMES A UN DEGRE DE LIBERTE

Considérons le systeme linéaire de massem, de rigidité latérale k et possédant un

amortissement visqueux C tel qu'illustré a la figure 1.2 .Le systéme est soumis & une force

dynamique p(t)qui varie dans le temps t et qui est appliquée dans la direction du degré de

liberté u

Figure 1.2: Systéme a un degreé de liberté
Les forces qui agissent sur la masse a tout instant sont :
fy(t): La force d’amortissement.
f,(t): La force d’inertie.

fo(t): La force interne.

A tout instantt, la masse est en équilibre sous I'action de ces forces d'aprés le principe

d'Alembert. Cet équilibre dynamique s'exprime :

fi () + fp (1) + fs(t) = p(t) (1.2)

Pour une structure linéaire, la force élastique a pour expression :

fs(t)=ku(t) (1.3)

La force d'amortissement est :

fo(t)=cu(t) (1.4)

La force d'inertie associée a la masse m s'écrit :

f,(t)=mi(t) (1.5)



Substituons les équations (1.3), (1.4) et (1.5) dans (1.6), nous obtenons I'équation du

mouvement de la masse ou équation d'équilibre dynamique

mu(t)+cu(t)+ku(t)=p(t) (1.6)

L'équation (1.6) est une équation différentielle non homogeéne du second ordre, linéaire et a

coefficients constants.

1.4.1.1. Effets des forces de gravité

Considérons l'oscillateur illustré a la figure (1.3)

position
- d’equilibre statique

= -T:ustz W/k
Toit) |u

W=mg

=

Figure 1.3: Effets des forces de gravités

L'éguation du mouvement (1.6) est applicable en ajoutant au membre de droite le poids du

bloc rigide W, on a donc :
f,(t)+ fo(t)+ f(t)=p(t)+W (1.7)
D’ou
mu(t)+cu(t)+ku(t)=p(t)+W (1.8)

Exprimant le deplacement totaleu comme la somme du déplacement statique u, causé

pas le poids W et du déplacement additionnel T causé par la force dynamique.

Nous avons:

u(t)=a(t)+uy , u(t)=0(t), u(t)=u(t) (1.9)



La force élastique s'exprime :

f(t)=ku(t)=ku, +ka(t) (1.10)

Insérons les équations (1.9) et (1.10) dans (1.8), nous obtenons :

mu(t)-+ct(t)+kug(t)+ka(t)=p(t)+W (1.12)

Orkuy, =W, donc :

mu(t)+ct(t)+ka(t)= p(t) (1.12)

On conclut que I'équation du mouvement d'une structure linéaire élastique n'est pas
affectée par les forces de gravité sin on I'exprime en fonction de la position d'équilibre
statique. On pourra donc calculer les forces internes et les déplacements totaux en
additionnant les résultats des analyses statique et dynamique. Cette méthode n'est cependant

pas valable pour les structures ayant un comportement non linéaire.

1.4.2. SYSTEME A PLUSIEURS DEGRES LIBERTE

Un systeme réel comprend généralement plusieurs masses reliees entre elles par des
éléments de types ressort et amortisseur. Le nombre de parametres indépendants nécessaires
pour déterminer la position relative de chaque masse est appelé « nombre de degrés de
liberté». La figure (I.4) présente un exemple d’un systeme a plusieurs degrés de liberté.

n,

)
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v
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&
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Figure 1.4: Systéeme a plusieurs degrés de liberté



On peut écrire I'équation (1.2) sous la forme de I'équation matricielle suivante :

f, +f, +f5=p(1) (1.13)

Dans laguelle f, est le vecteur des forces d'inertie qui s'écrit :

f = Mu (1.14)

Dans laguelle fp est le vecteur des forces d'amortissement dont I'expression est :

f,=Cu (1.15)

Et fs est le vecteur des forces élastiques qui s'exprime :

£, = Ku (1.16)

L'équation (1.6) devient :

ML(t)+Cu(t)+ Ku(t) = p(t) (1.17)

L'équation du mouvement, dans le cas ou on considere les accélérations du sol Sq(t)dans

les directions horizontale et verticale simultanément, s'écrit :

M+ Ca+ Ku=—M{ > LIt =M, {1} (1.18)
Sy

Sx et Sy sont les accélérations du sol dans les directions horizontale et verticale.

Ou {l}est le vecteur unitaire dans la direction considérée pour le mouvement sismigue.

On peut faire sur les différents termes qui interviennent dans I'équation (1.18) les

remarques suivantes :

-La matrice de masse M est presque toujours symétrique et souvent diagonale

(schématisation en masses concentrées).

-La matrice d'amortissement C , dans les cas ou elle est constante , correspond a des effets
d'amortissement du type visqueux (proportionnels a la vitesse relative ); cette hypothése de
viscosité est contredite pour certains structures par les observations expérimentales, qui

indiquent plutét un comportement de type hystérétique ; en fait, dans la plupart des
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applications pratiques , la matrice d amortissement est tres mal connue et n'est méme pas
explicitée ; I'amortissement est alors introduit sous forme de coefficients d'amortissement
réduit pour chaque mode de vibration , ces coefficients étant déduit de résultats

expérimentaux;

-La matrice de rigidité K est presque toujours symétrique, mais non diagonale, c'est elle qui

traduit généralement les effets non-linéaire;

-Le second membre de I'équation (1.18) correspond au cas ou le mouvement sismique
imposé aux supports , est une translation dans une direction donnée et est le méme pour tous
les supports ; ce cas est celui qui est rencontré le plus souvent dans les applications ; des
extensions sont possibles , au prix de certaines complications , pour les structures dont les
supports sont animés de mouvements différents et/ou pour lesquelles les composantes de
rotation doivent étre prises en compte; pour les structures a comportement non-linéaire,
l'action des trois composantes du mouvement sismique doit étre traité simultanément,

le principe de superposition des cas de charge n'étant plus valable.

1.5. TRAVAUX PRECEDENTS SUR LE COMPORTEMENT DYNAMIQUE
DES BATIMENTS ASYMETRIQUES ET SUR L'EFFET P-A

On présente ici d'abord les conclusions de certaines études portantes sur le
comportement dynamique des batiments asymetriques ainsi que l'influence de l'effet P-A sur

ce comportement.

1.5.1. LE COMPORTEMENT DYNAMIQUE DES BATIMENTS ASYMETRIQUES

Des logiciels commerciaux tel que ETABS (1997) ont été élaborés pour l'analyse des
structures élancées Il est nécessaire d'utiliser un modele en éléments finis raffinés pour une
analyse précise des structures asymétriques élancées contreventées par murs de refends et de

cadres

Mais il serait inefficace de subdiviser la structure en maillage avec un grand nombre

d'éléments en raison de nécessité d'une grande mémoire de I'ordinateur et plus du temps.

Pour éviter ces difficultés, la méthode la plus commune de I'analyse de ce systéme adopte
le remplacement de la structure d'origine par une structure équivalente ainsi que diverses

techniques disponibles telles que peuvent étre appliquées.
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Les calculs approximatifs les plus couramment utilisés sont basés sur les méthodes de

modeles continues, lorsque les structures sont remplacées par une poutre en continu.
Plusieurs auteurs ont appliqué les modeéles continus pour I'analyse statique des structures.

Au fil des ans, la méthode a été étendue au probléeme de valeur propre, qui traite la
vibration libre (Balendra et al. 1983 [69], Rutenberg et al. 1977 [18], Zalka 2001 et 2003
[68,69], Kuang et al. 2004[64] et Meftah et al. 2008 [86]).

Plus récemment, le calcul sismique spectral a été réalisé par Tarjan et al (2004) [43] et
Meftah et al. (2007) [85]. Dans tous ces travaux, les analyses ont été limitées a la recherche
des caractéristiques statiques et dynamiques des structures de construction avec des propriétés

constantes le long de leur hauteur.

Kan et Chopra (1977) [73] ont identifié, suite a I'¢tude d un modéle mono-étagé
doublement asymeétrique, que le couplage des forces de torsion et des forces latérales était di
a D’excentricité. Ils conclurent aussi, d'apres les résultats de leur analyse, que le couplage
dépend de la proximité entre les fréquences trigonnelles et les fréquences latérales non

couplées.

Pekau et Gordon(1980) [84] arrivent aux mémes conclusions. Ils démontrent que le degré
de couplage dépend de I’excentricité. Le couplage est augmenté lorsque les fréquences
naturelles de torsion et de translation sont rapprochées. lls spécifient que I'effet du couplage
est grand si le rapport de ces fréquences se situe a +- 20% de l'unité.

L’étude de Pekau et Gordon(1980) [84], porte sur plusieurs modeles a un étage comportant
chacun trois degrés de liberté dynamiques. Ces modeles sont symétriques et asymétrigues,
réguliers ou comportant des irrégularités en plan.les auteurs font certaines remarques sur le
comportement de quelques systémes structuraux liés a I'effet du couplage. lls stipulent entre
autre que pour les batiments ayant leurs éléments résistants en périphérie, la fréquence
torsionnelle s'avere supérieurs a la fréquence flexionnelle et par, le fait méme, notent une

diminution de I'effet du couplage.

Tso et Dempsey (1980) [15] spécifient que pour un systeme a faible excentricité
(e/D=0.05; "e" étant I’excentricité réelle et D la largeur du plancher dans la direction de
I’excentricité) la réponse torsionnelle est maximale lorsque le rapport des fréquences égale un

et diminue brusquement lorsque le rapport des fréquents est égal a + 25% de l'unité.
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Au de la de ces limites, la réponse n'est plus amplifiee de maniere significative. lls
stipulent aussi, que la réponse torsionnelle du systéme est peu influencé par I'amplification

dynamique lorsque la valeur de I'excentricité est grande (e/D=0.5).

Tso et Meng (1982) [15] arrivent aux mémes conclusions avec 1’étude d'une structure
asymeétrique, réguliere et multi-étagée. lls admettent que I'effet de couplage est significatif
quand la structure possede une faible excentricité et que le rapport entre les fréquences non
couplés torsion/flexion se situe entre 0.75 et 1.25.

Goel et Chopra (1993) [15] proposent une procédure générale basee sur lI'analyse statique

de modéles numériques tridimensionnelle, pour le calcul des efforts dans les éléments.

Elle permet d inclure les effets de la torsion dans les modéles asymétriques sans avoir a
évaluer la position du centre de rigidité et I'excentricité. Cette étude représente, a ce jour la

plus récente amélioration dans le calcul de la torsion des batiments asymétriques

Les contributions les plus récentes sont faites par Rafezy et al (2008 et 2009) [27], [28].
Les auteurs ont présenté un modele numérique simple et précis d'analyse de vibration libre

pour les batiments asymétriques élancés avec des sections transversales variables.

1.5.2. EFFETS P-4

Pendant de nombreuses années, les effets P-A sont un sujet de préoccupation pour les

ingénieurs structurels.

Ruge (1934) [21] a examiné l'influence du poids du poteau sur la réponse des structures
élastiques simples.

Jennings et al 1968 [22] ont travaillé sur les effets des charges de gravité sur les réponses

structurelles inélastiques.

Goel (1969) [87] et Andrew (1977) [22] ont remarqué gu'en augmentant la rigidite de la
structure on peut ignorer les influences des effets P-A pour un systéme a plusieurs degrés de

liberté.

Sivakumaran et al (1994) [71] ont formulé une méthode pour l'analyse sismique des
batiments uniformes de plusieurs étages en incluant les interactions sol-structure et les effets
P-A.
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Probablement en raison de leur complexité et pendant de nombreuses années, les codes du
batiment partout dans le monde ont ignoré les influences des effets P-A dans l'analyse
dynamique des structures elancées. Bien que, I'ASCE 7-05 (2005) [25] recommande l'analyse
statique non linéaire, afin de fournir les résultats de I'analyse globale de facilité, dans lequel,
les charges de gravité sont appliquées sur le modele mathématique de la structure. Dans
I'Eurocode 8 (2003) [36] une approche simplifiée est proposé. Cette approche est basée sur
l'utilisation du coefficient de sensibilité en fonction du facteur de comportement
de conception. Cette procédure peut conduire a des sections irréalistes des éléments de

structure.

Récemment, Adam et al (2012) [29] traitent de facon rigoureuse le role des effets P-A sur
la stabilité des structures a un seul degré de liberté. Black (2011) [32] a quantifié le role des

effets P-A sur la réduction de la rigidité et la résistance des structures en acier.

Les recherches sur les effets P-A sur l'analyse sismique des structures élancées sont
limitées sur les batiments uniformes symétriques. Les irrégularités de la géométrie et des

charges n'ont été pas considérés.

A notre connaissance, il n'y a pas de travail disponible dans la littérature visant
a développer un élément fini simple qui peut étre utilisé pour I'analyse sismique des structures
asymeétriques élancées contreventées par des murs de refends et portiques en tenant compte
de l'effet de P-A..
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1.6. MODELE ANALYTIQUE DE CALCUL DYNAMIQUES DES BATIMENTS

Dans les grands batiments contreventés par les murs refend et portiques, I'emplacement
adéquat de ces éléments entraine le plus souvent une configuration dissymétrique. Dans un tel
cas, les déflexions latérales dans les deux directions orthogonales et principales ainsi que la
rotation de torsion ne sont pas traitées séparément et indépendamment en raison de leur
couplage dans les équations différentielles gouvernant le comportement en vibrations libres
des structures des batiments. Ce probleme a fait I'objet de plusieurs travaux de recherche, et
plus particulierement ceux utilisant les modeles analytiques (Yoom et al, 1995 [15],
Rutenberg et al, 1977 [18]; Amiya et al, 1982 [26]; Balendra, 1983 [69], Kuang et al, 2000,
2001 et 2004 [62, 63,64]; Swaddiwudhipong et al, 2001 [41]; Zelka, 2001[69]; Potzta et al,
2003 [15]). Dans cette section on utilise une méthode de calcul présenté par Kuang et al
(2000, 2004). Cette méthode est basée sur le modele continu ainsi que le principe de
D'Alembert, ou les équations différentielles qui décrivent le comportement en vibration libres
des structures dissymétriques en murs voiles sont résolues. Ces équations différentielles
consistent en deux équations montrant I'équilibre dans les deux directions latérales et une
troisieme décrivant la vibration en torsion de gauchissement Vlassov (1962) [59]. En
employant l'approche de Galerkin (Meirovitch, 1986) [72] la solution du probléme en
vibrations libres est obtenue.

1.6.1. METHODE D'ANALYSE

On considére une structure de batiment composée de murs voiles et de portiques disposés

de fagon dissymétrique sur le plan du plancher tel que indiqué par la figure 1.5 [64].

Dans cette méthode d'analyse, la structure est remplacée par une structure équivalente
située au centre de la rigidité a la flexion C. Sous l'action des forces latérales, la structure
équivalente subie une flexion latérale et une torsion de gauchissement. L'axe vertical x est
choisi le long de la hauteur de la structure du batiment passant par le centre de la flexion C.
Les coordonnées (yc, z représentent la position du centre de masse G du plancher dans le
repere yCz. Les coordonneées (ys, zs) représentent la position du centre de cisaillement S dans

le repére yCz.
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Figure 1.5: Plan du plancher de structure en murs voiles asymétrique [64].

1.6.2. HYPOTHESES

v Le comportement du matériau est élastique linéaire.

v Chaque plancher de la structure est considéré comme un corps rigide indéformable

dans son plan.

v’ La structure ne présente aucune discontinuité géométrique le long de sa hauteur,
c'est a dire la structure a la méme rigidité et la masse a chaque niveau du batiment.
Ceci conduit a considérer le long de la hauteur de la structure une masse m
uniformément distribuée; des rigidités a la flexion El, et Ely, respectivement dans
les directions z et y, une rigidité au gauchissement El,, la constante de torsion de
Saint-Venant GJ et les rigidités au cisaillement GA; et GAy inchangées le long de

la hauteur de la structure.
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1.6.3. EQUATIONS GOUVERNANTES DE VIBRATIONS COUPLEES

On présente dans ce qui suit les équations différentielles régissant le comportement en

vibrations libres des structures en murs voiles et portiques. Désignant respectivement par
y(x,t)et z(x,t) les fléches suivant y et z et par #(x,t) la rotation de torsion du plan du
plancher par rapport a C au niveau z et au temps t. En se basant sur le principe d'Alembert

(Meirovitch 1986) [72], les équations d'équilibre en vibrations libres des structures sont

données par:

o*X (x,t) *X (x,t) M *X (x,t)

[ERSE R (G KR KRt B (1.19)

Ou le vecteur déplacement, les matrices (masse, de rigidité et de cisaillement) sont tels

que:

y(xt

X =<z(x,t) (1.20-a)
O(xt
EIl, 0 0

[K]=| 0 EI, 0 (1.20-b)
0 0 EI,
GA, 0 -GAz

[G]=| 0  GA GAy, (1.20-c)

1 0 -z,
[M]=m| 0 1 vy, (1.20-d)
—Z; Y R2

Les caractéristiques géométriques de la structure du batiment vis-a-vis la flexion et le

gauchissement sont exprimees comme suit:

Iy :Zly,i’ Iz :le,i’ Iyz :Zlyz,i’ Ia) :Zla),i (|21)
Ia),i :(Yi _yo)z Iz,i +(Z _70)2 Iy,i + Iwo,izlz,i (|22)
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ZylEIN ZZEIyl
V="t et 7, ="
ZElLi ZEIW

(1.23)

yc et z. sont les coordonnées du centre géométrique G, mesurées a partir du centre de

rigidité a la flexion C. Elles sont données par:
y.=V.-Yy, et z. =7 -7, (1.24)

Les caractéristiques géométriques de la structure du batiment vis-a-vis le cisaillement et la

torsion sont exprimées comme suit:

A=D2ALA=2ALI=2, (1.25)
Jj :(yj_yO)2 Az,j"‘(zj_fo>2 A+ (1.26)
Ou
ZVPGAZJ ZZJGAY p

ys et zs sont les coordonnées du centre de cisaillement S, mesurées a partir du centre de

rigidité a la flexion C. Elles sont exprimées par:
y.=V.-Vy, et z.=7 -7, (1.28)

R est le rayon de giration d'un plancher rectangulaire est donné par I'expression suivante:

2 2
R:\/L 1+zB +y2 422 (1.29)

Ou L et B sont respectivement la longueur et la largeur du plancher montré par
la figure 1.5.

Les conditions aux limites a considérer dans cette analyse correspondent a une structure

fixe a la base et libre au sommet. Ceci conduit a considérer ce qui suit:
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oX X o°X o°X

X=—=0ax=0et =|K|—-|G =0ax=H 1.30
OX ox’ [ ]ax3 [ ]ax3 (1-30)
L’équation (I1.19) peut s'écrire sous la forme suivante :
g SYXD _gp & o -0 1.31
Tt yy[y(x,t)—zse(x,t)hmy[y(x,t)—zce(x,t)]_ (1.31)
g S22 A a—2[z(x £)—y.0(x t)]+ma—2[z(x £) -y, 0(x,)]=0 (1.32)
oot ToxEt s ot e '
et
8*0(x, 1) 6% | GA GA
El ——-GJ Ly(x,t)——=22z(x,t)—-0(x,t
e ox! ox? GAZy( ) GA (1) =001

y (1.33)
0? 2
—-m E[zcy(x, t)—y.z(x,t) —R“O(X, t)] =0

1.6.4. PROBLEME A VALEURS PROPRES

On suppose que le mouvement de n'importe quel point le long de la hauteur de la structure

est harmonique et la fleche est indépendante du temps.
Le vecteur déplacement X s'écrit sous forme séparée des variables z et du temps t, tel que:
X (x, t) = U(u) sin wt (1.34)

Ou u = x/H est la coordonnée adimensionnelle; o est la fréquence naturelle et le vecteur

propre est écrit de la forme suivante:

U (u)=14z(u) (1.35)

En substituant I'équation (1.34) dans I'équation (1.30) et aprés avoir effectué les calculs des
dérivées, on aboutira a I'équation des valeurs propres des structures en murs voiles en
vibrations libres suivante:

4
K8U_

L0U°
(K157 [6157 -

®*[M'|U (u)=0 (1.36)
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Les matrice masse et cisaillement nominales sont données par:
[M']=H‘[M]et[G]=H’[G] (1.37)

Les conditions aux limites de I'équation des valeurs propres (1.28) sont tel que:

2 3
U:@:OQUZOetagzgzoauzl (1.38)
ou ou ou

1.6.5. METHODE DE GALERKIN

En se basant sur la méthode de Galerkin (Meirovitch, 1986) [72], une méthode a été
proposée afin de résoudre les équations (1.36) des valeurs propres. Dans la méthode de

Galerkin la solution de I'équation des valeurs propres est exprimée sous forme d'une

combinaison linéaire de fonctions de forme arbitraires notées parv(u),w(u) etg(u).

Ceci conduit a écrire:
z(u)p=>1a"w (u) (1.39)

e

Ou ay(i) ,a" et a,") sont des constantes correspondant au i*™ mode de vibration.

Dans la méthode de Galerkin, les fonctions formes seront choisies de fagon a satisfaire les
conditions aux limites sans pour autant vérifier les conditions d'équilibre. Cependant, et afin
d'améliorer I'exactitude des résultats fournis par la présente méthode, il est recommander de
calibrer ces fonctions de telle maniére a satisfaire les deux conditions précitées (conditions

aux limites et d'équilibre).
1.6.6. SOLUTION DE PROBLEME DE VIBRATIONS LIBRES DECOUPLEES

Les fréquences découplées des vibrations en flexion latérale et la torsion de gauchissement

représentées parw, , », et w, peuvent étre déterminées a partir de la solution de I'équation de

fréguence donnée par Timoshenko (Timoshenko, 1955) [91] comme suit:

1+ cosh Zjcos 4; =0 (j=z, y et ) (1.40)
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Les solutions de I'équation 1.40 sont donnees par Timoshenko [1995] comme suit:

A =0 =AY =1.875

AP =P =0 =4.694

A=A =2 =1.875 (1.41)
A = =" =10.996

XS) 27\.§,i) =XS) :(i_%jn(i =5,6,7,...Nn..... )

Les fréquences naturelles découplées sont donc déterminées en utilisant:

/12 2 /12
a)y=—y,a)z=l—z,a)0=—‘9 (1.42)
y ﬁz ﬂ@
Ou By, py, et B sont des parametres caractéristiques, données par:
, mH* . mH* _ , mH*_,
=—f = etg, = R 1.43
A= K =E =g (1.43)
Les modes de vibrations correspondants seront données par:
y(l) (u) ay(-)
(i) —Ja () (i) (i) (i)
z (U) =12 {Ny (U)Nz (U)NH (U)} (1.44)

Ou a, b et ¢ sont des constantes indéterminées et N¥(u) est la fonction de forme non
normalisée (N = v,w et ¢) donnée par:
cosh A" + cos A"

N = cosh AU —cos Alu — = — (sinh/lj(i)u—sin}t}i)u)
sinh 4;7& +sin 4;

(1.45)
(j=y, zet 0)
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1.6.7. SOLUTION DE PROBLEME DE VIBRATIONS LIBRES COUPLEES

En substituant I'équation (1.44) dans (1.36) et en tenant compte de I'équation (1.45), on

aboutit a une forme linéaire du i*™ mode de vibrations couplées qu'on écrit sous la forme:

(i)
" -, 0 ~z.0° a, 0
0 o — y. a =40 (1.46)
~2.0° yo° R’ (a)z —a)gz) a,"| 0

La solution de I'équation (1.46) consiste en deux parties a savoir les valeurs et vecteurs
propres associés qui correspondent respectivement aux fréquences naturelles et modes de

vibrations.
1.6.8. RESULTATS ET TESTS

Dans le but de valider les résultats donnés par la méthode proposée par Kuang et al,(2004)
[64], on considere le batiment asymétrique a 25 étages contreventé par des murs voiles et des
structures tridimensionnelles en forme de L a ailes égales proposé par Meftah et al. (2008)
[86] a été analyse.

Un plancher type de la structure de ce batiment est monté dans la figure 1.6.

Les éléments structuraux du batiment sont en béton armé de module d'élasticité E = 25
GPa, la hauteur d'étage est h = 3m est donc la hauteur totale du batiment est prise égale a
H = 75m. L'épaisseur des voiles et des éléments en L est de 30cm et celle du plancher est de
15cm. En supposant que la densité du béton est de 2.5 t/m°, tout calcul fait, on obtiendra une
masse distribuée le long de la hauteur du batiment m = 114.364 t/m. Le tableau 1.1 regroupe

les caractéristiques géométriques et mécaniques du batiment.

La structure du batiment présentée dans cette section sera en premier lieu analysee en
vibrations libres afin de déterminer les fréquences naturelles des trois premiers modes de
vibrations .Le long de cette étude les résultats obtenus par la méthode analytique proposée par
Kuang et al,(2004) seront confrontés a ceux calculés par la méthode des éléments finis
(M.E.F) via le logiciel de calcul ETABS 1997.
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Figure 1.6: Plancher type de la structure étudiée [86]

Tableau 1.1: Les caractéristiques géométriques et mécaniques de la structure [86]

m@m) | REmM) | x.(m) | ye(m) | L(m®) | Iy(m*) | Ly (m®) | Im% | 1, (m°

114.364 | 192.124 | 6.222 | 7.577 | 65.304 | 70.690 | -32.553 | 0.5083 | 7588.094

Les valeurs des fréquences circulaires sont mentionnées dans le tableau 1.2 et comparées a
celles établies moyennant le logiciel ETABS 1997 qui emploi la M.E.F. Il en ressort de ces
valeurs de fréquences que la méthode proposée donne des résultats trées proches a celle

données par le logiciel ETABS 1997.
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Tableau 1.2: Valeurs des fréquences circulaires obtenues par la méthode proposee par

Kuang et al, (2004) comparées a celles données par la M.E.F

Fréquences circulaires (rad/s)
Mﬁxgeef;?'p?;g&p;ar MEF (ETABS 1997) Différer(l(t):/oe)relative
o 1.651 1.632 1.16%
o, 1.811 1.876 3.46%
w," 4.59 5.073 9.52%
o, 10.187 9.914 2.75%
w,? 11.151 11.911 6.38%
@, 28.816 28.111 2.51%
o, 27.51 26.634 3.29%
o, 31.212 31.759 1.72%
o, 79.451 77.937 1.94%

1.7. CONCLUSION

Une méthode de calcul analytique des caractéristiques dynamiques des grands batiments

contreventés par les murs voiles vient d'étre exposée dans ce chapitre. La simplicité

d'utilisation de cette méthode via un calcul manuel rapide permettra son intégration rapide

dans les reglements parasismiques utilisant actuellement une formulation empirique basée sur

les techniques de régression statistique. Le concepteur peut trouver dans le genre de

méthodes, a I'image de celle qui vient d'étre exposée dans ce chapitre un moyen efficace qui

lui permettra de se fixer rapidement sur un choix de dimensions a donner aux éléments de

contreventement.
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Interaction

sol-structure




11.1. INTRODUCTION

La performance d'une fondation au cours de sa durée de vie dépend a la fois de I'action de
la superstructure et de la réponse du sol en contact. L'interdépendance du comportement

mécanique entre le sol sous la fondation et la structure est appelée "interaction sol-structure".

Le phénomeéne d'interaction sol-structure est fortement affecté par la raideur de la structure

qui dépend des matériaux de construction, de sa géomeétrie et de la méthode de construction.

L’application d’une charge engendre des deformations et une redistribution des contraintes
dans le sol au voisinage de la fondation. Cette redistribution des contraintes dépend de la

rigidité de la fondation, des propriétés de I’interface et de la nature du sol.

La connaissance de 1’état de contrainte au contact sol-fondation est nécessaire pour un
dimensionnement réaliste qui prend en compte le seuil de capacité portante du sol. Cette
contrainte au contact joue un rdle encore plus important dans I’étude de I’interaction sol-

structure sur les sols gonflants, a cause de 1’existence du couplage hydromécanique.

En effet, les zones les plus compactées sous le bati sont moins sensibles aux variations

hydriques.

11.2. DESCRIPTION DU PHENOMENE INTERACTION SOL-STRUCTURE

Nous considérons deux structures identiques dont I’une est encastrée dans un rocher, et
I’autre repose sur un massif de sol plus souple. Nous pouvons imaginer que les deux

structures se comportent de maniére complétement différente sous chargement sismique.

Dans le cas de la structure reposant sur un massif de sol souple, dont la rigidité et les
fréquences propres s’avérent moins importantes que celle encastrée dans un rocher, il se peut
que des déplacements plus amplifiés apparaissent. Ceci indique que les propriétés du sol ont
un effet significatif sur le comportement dynamique de la structure. Réciproguement, le
comportement du sol peut étre modifie par la présence de la structure. En effet, le
comportement du sol en champ libre peut différer significativement de celui en présence de la

structure. L’influence de la structure sur le comportement du sol dépend fortement du



contraste de leurs rigidités. Prenons 1’exemple montré ci-apres, la structure encastrée dans le
rocher n’aura aucun effet sur le comportement du sol en champ libre. Etant donné que la
rigidité du rocher est infiniment grande, 1’insertion de la structure dans le rocher ne modifie
pratiquement pas la rigidité de I’ensemble sol-structure. De méme, les efforts inertiels généres

par la masse de la structure n’ont aucun effet sur le rocher trés rigide.

Pour une structure reposant sur un massif de sol plus souple, nous distinguons la notion

d’interaction cinématique de celle d’interaction inertielle [88].

L’interaction cinématique Se traduit par la différence entre le mouvement sismique en
champ libre et celui dans un champ dont I’excavation et I’inclusion de la fondation ont changé
les caractéristiques. Elle ne résulte que de la différence de raideur entre le sol et la fondation,

qui I’empéche de suivre les mouvements imposés par le sol.

—> a,

féu-me-&mm}ie\, - \Fm meld\
— Systery

- Ay
&‘
Seismic waves RLL ’J" _1'\
P
7
¥ el —L\ Soil layer
e
7
A g 3 2
/\/\/\/\ ,\‘_,-\ ﬂ/ -/ //,_,./“/\ /\//\ \/\/\//\ ¢
< »1 <42,

Tl é

Figure 1.1 : Schématisation du probléme de I’interaction sol-structure (Gazetas et
Mylonakis, 1999) [33].
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L’interaction inertielle provient des efforts d’inertie engendrés par la masse de la structure
a sa base et donc dans le sol sous effet du mouvement imposé a la fondation. En plus de

I’interaction cinématique, elle aussi modifiera le champ de déplacement.

Ainsi, I’influence de la structure sur le sol et celle du sol sur la structure existent de

maniére concomitante.

L’interaction cinématique est souvent négligée dans les codes parasismiques qui adoptent
généralement une méthode simplifiée consistant a calculer les efforts sismiques a partir des

forces inertielles.

I1.3. METHODES D’ANALYSE DE L’ INTERACTION SOL-STRUCTURE

Pour prendre en compte ’effet de I’interaction sol-structure, nous distinguons trois
catégories de méthodes qui sont respectivement les méthodes directes, les méthodes de sous-

structures et les méthodes hybrides.
11.3.1. METHODES DIRECTES

Les méthodes directes, appelées aussi méthodes globales, traitent le probléme de
I’interaction sol-structure dans sa globalité de fagon & obtenir les réponses du sol et de la
structure simultanément. Elles consistent & résoudre directement 1’équation du mouvement

dans I’ensemble du systéme sol-structure :

MUi(t)+Cu(t)+ Ku(t) = F (1.1)

Ou M, C et K désignent respectivement les matrices de masse, d’amortissement et de
raideur du systéme, u représente le vecteur de déplacement du systéme, u’ sa dérivée par
rapport au temps dynamique, et F est le vecteur de charge appliquée a la frontiére extérieure
du systeme.

La résolution directe de ce systéme d’équation est tellement complexe que le recours aux
méthodes numériques, comme les méthodes des éléments finis et des différences finies, est

pratiquement inéluctable.
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L’un des avantages principaux des méthodes directes est leur capacité d’intégrer dans le
modele numérique les hétérogénéités matérielles du sol et de la structure, les singularités
géomeétriques du probleme, et les lois de comportement bien adaptées pour la prise en compte

des non linéarités dans le sol ou a I’interface sol-fondation du systeme [83].

Ces méthodes requierent une discrétisation plus étendue du massif de sol supportant la
fondation afin de minimiser la réflexion numérique sur la frontiére qui sollicite une nouvelle
fois la structure. La mise en ceuvre de ces méthodes reste une opération généralement

colteuse du point de vue numeérique, surtout pour les problémes tridimensionnels.
11.3.2. METHODES DE SOUS-STRUCTURES

Les méthodes de sous-structures, contrairement aux méthodes directes, se basent sur la
décomposition du probléme global en plusieurs sous-problémes plus simples a traiter avant de
faire appel au principe de superposition afin d’obtenir les résultats globaux. Il est a noter que
ces méthodes, comme tout probleme de superposition, ne sont applicables que pour des

problemes entiérement linéaires.

K ..“'" kk»".
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} { A / l __/_\:_v,‘!:l { | ' /P\'F"Il / g
| ’:‘ . =% | ".‘ ‘ + é
— e - Lt |
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/ ! e I )
‘; ] =ty [Rem——— h
" 1 Pt 3¢ —
' - l
HITTTITTTTTTITIIIT] FO77707707 Y
—— e
14 . v / b 11, s 2 :
solution ) interaction impedances calcul de
totale cinématique ) dynamiques structure

Figure 11.2 : Principe de superposition de Kausel [35].

L’approche, en utilisant le principe de superposition de Kausel et al, 1978 [35] illustré dans

la figure 11.2 pour le cas des fondations rigides, consiste en trois étapes successives.
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Premiérement, nous effectuons une analyse de 1’interaction cinématique. Nous considérons
la sous-structure comportant le massif de sol et la fondation rigide sans masse. A partir du
mouvement sismique a la base du massif de sol, nous déduisons I’accélération au niveau de
I’interface sol-fondation. De nombreuses études ont été effectuées dans la littérature
proposant des méthodes analytiques et numériques notamment celle des équations intégrales

(Aubry, 1986) [39] afin de résoudre cette premiere étape du probléme.

Deuxiemement, nous réalisons une analyse de 1’interaction inertielle de fagcon a déterminer
I’impédance dynamique de la fondation. Cette impédance caractérise les efforts dynamiques
imposés a la fondation sans masse lorsqu’elle est soumise a une sollicitation harmonique
d’amplitude unitaire. Les fonctions d’impédances complexes qui dépendent de la fréquence
de la sollicitation appliquée sont calculées pour chacun des six degrés de liberté (trois
translations et trois rotations) de la fondation. La partie réelle correspond a la raideur du
systeme sol-fondation, alors que la partie imaginaire représente 1’amortissement radiatif. Des
méthodes et des résultats pour la détermination des impédances dynamiques pour tout type de
fondations sont recueillis dans Pecker, 1984 [35], Gazetas, 1991 [35] ou encore Sieffert et
Ceavaer, 1992 [35].

Troisiemement, nous déterminons la réponse dynamique de la structure reliée au massif de
sol par I’intermédiaire des ressorts d’impédances calculés dans la deuxiéme €tape et soumise a
la sollicitation sismique déduite de la premiére étape. La résolution de ce probléme reste

classique et utilise souvent la méthode des éléments finis.

Bien que les méthodes de sous-structures soient limitées aux problémes linéaires, de

nombreux travaux montrent qu’elles donnent de trés bons résultats (Pitilakis et al., 2008) [39].
11.3.3. METHODES HYBRIDES

Les méthodes hybrides constituent une troisiéme famille de méthodes qui réunissent les
avantages des méthodes directes et des méthodes de sous-structures. Elles ont pour objectif de

diviser le systeme en deux sous-domaines : un champ lointain et un champ proche.

Le champ lointain reste suffisamment ¢loigné de la fondation pour qu’il ne soit pas
influencé par I’interaction sol-structure, et donc qu’il puisse €tre considéré comme ¢lastique.
Il peut étre modélisé par des méthodes adaptées aux problémes linéaires, par exemple, les

impédances dynamiques.
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Le champ proche, a proximité de la fondation, inclut toutes les hétérogénéités et non
linéarités du systéme. Il s’intégre dans le modéle de la superstructure et peut étre traité par une

méthode directe, par exemple la méthode des éléments finis.

Hormis la méthode classique des éléments finis, une nouvelle méthode basée sur le concept
de macroéelément a été développée depuis trois décennies de maniere a reproduire les non-
linéarités dans le champ proche. Le concept de macroélément a été développé pour la
premiere fois par Nova et Montrasio, 1991 [88] dans le domaine géomécanique.

Dans le cas d’une fondation superficielle reposant sur un massif de sol, il consiste a
considérer la fondation et le sol dans un domaine fini (champ proche) en un élément. Cet
élément permet de prendre en compte toutes les non-linéarités du systéme d’une maniére
globale. Les chargements agissant sur la fondation ainsi que ses déplacements sont modelisés
en variables généralisées et concentrés en un point représentatif. A partir des déplacements
appliqués au systéeme, nous calculons les efforts associés en prenant en compte les non-
linéarités. Ainsi le concept de macroélément permet une conception de structures basée sur les

déplacements.

Depuis sa premiére parution, les modeles de macroélément ont été développés par de
nombreux auteurs. Nous présentons tres brievement par la suite 1’évolution de cette méthode

sans entrer dans les détails.

Le tout premier modéle proposé par Nova et Montrasio, 1991 [88] a été établi pour une
semelle filante de largeur B reposant sur un sable lache sous chargements statiques excentrés

et inclinés en 2D, ¢’est-a-dire, un effort vertical V , un effort horizontal H et un moment M.

A partir des résultats expérimentaux, Nova et Montrasio, 1991 [88] montrent que le critére
de rupture du systéme sol-fondation est indépendant du chemin de chargement et s’écrit de la

maniére suivante :

f(&hm)=h>+m?-&(1-£)” =0 (11.2)
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Dans cette expression, les termes &, h et m, représentent les éléments du vecteur d’efforts

généralisé adimensionné Q défini par les auteurs :

\Y
g
Q=1{h zvi L (11.3)
m M| H
M
(vB)

Ou Vy est I’effort vertical maximum admissible par la fondation sur un sol donné, p est le
coefficient de frottement entre le sol et la fondation, B et y sont les coefficients constitutifs

adimensionnels.

En introduisant la variable d’écrouissage p., Nova et Montrasio, 1991 [88] proposent la

surface de charge, a I’intérieur de laquelle le comportement reste élastique, écrit comme suit :

2B
f(§,h,m):h2+m2—§2(1—iJ =0 (1.4)
Pc

Une fois que le point de charge se trouve sur la surface de charge en se déplagant vers
I’extérieur, des déplacements plastiques auront lieu. La surface de rupture et la surface de
charge ont une forme d’un ballon de rugby dans I’espace des efforts adimensionnés (figure

I1.3). La loi d’écrouissage p. est définie en fonction des déplacements. Lorsque p. = 1,

la surface de charge et la surface de rupture coincident et le systéme atteint la rupture.

15



0 0.2 0.4 0.6 0.8 1

au

. 0.8
02 06

0.4

0.2

Figure 11.3 : Critere de rupture et quelques surfaces de charges pour le modéle de Nova
(Nova et Montrasio, 1991) [88].

De la méme maniere, Martin, 1994 [88], Houlsby et Cassidy, 2002 [88] et Cassidy et al.,

2002 [88] ont développé ce modele pour le cas d’une fondation circulaire.

Paolucci et Pecker, 1997 et Cremer, 2001 [88] ont développé les modeles sous
chargements cycliques et dynamiques en 2D pour la fondation filante en prenant compte le

décollement de la fondation.
Plus récemment, le modéle a été complété par Grange, 2007 et Grange et al., 2008 [88].

Dans ce modele, les fondations: filante, rectangulaire et circulaire, sont incorporées sous

chargements: statique, cycligue et dynamique en 3D avec un nouveau modeéle de décollement.
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1.4, INTERACTION SOL-STRUCTURE DANS LES CODES DE
CONSTRUCTION

Dans la majorité des codes de construction actuels, les charges sismiques de conception a
considérer pour dimensionner les structures sont calculées en négligeant 1’interaction sol —
structure (ISS) ; la réponse dynamique est obtenue en supposant qu’elles sont encastrées a

leur base.

Cette hypotheése a été adoptée par les codes sur la conviction que I’ISS joue un role
toujours favorable en diminuant les forces d’inertie agissant sur les structures. Ce postulat
s’avere exact pour la majorité des batiments et des environnements sismiques mais il conduit
a des dimensionnements souvent trop conservateurs et qui ne s’inscrivent pas dans I’approche

de conception sismique par performance.

Dans le but d’optimiser le dimensionnement des batiments ou de prédire, de fagon plus
réaliste, leurs comportements sismiques, les codes de constructions internationaux
commencent a introduire des clauses permettant de tenir compte de 1’ISS dans la phase de

conception.

D'apres I'Eurocode 8-5 [36], on doit étudier [EC8-5/ 6-(1)P] les effets de I'interaction

dynamique sol-structure dans les cas suifant:

*

Structures pour lesquelles les effets P-A (2°™ ordre) jouent un rdle significatif;

*0

X4

Structure avec fondations massives ou profondes, comme les piles de ponts, les

L)

silos ou tout ouvrage industriel équllalent;

o

» Structures hautes et élancées, comme les tours et les cheminées;

X4

Structures supportées par des sols trées mous, sols classe S1 avec des vitesses des

-,

ondes de cisaillement de Vg max ( 100 m/s.

Pour les autres structures, la prise en compte de I'ISS permet en général une réduction des
sollicitations par une dissipation au niveau du sol et par une lecture spectrale plus favorable.
D'une fagon générale, il convient d'observer que méme lorsqu'elle a un effet globalement
favorable, l'interaction sol-structure peut occasionner des amplifications locales au niveau de

certains degrés de liberté, principalement en cas d'excursions en phase post-élastique.
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On peut retenir cependant que les effets favorables correspondent en moyenne a une
réduction de la réponse de 10 a 12%, et a une aggravation de quelques pour cent lorsqu’ils

agissent dans un sens défavorable.

Les regles parasismiques francaises P.S.69 [36] contiennent des recommandations sur le
chois de l'assise, la conception générale et le détail des fondations, et fixent le coefficient de

sécurité vis-a-vis de la capacité portante.

L'interaction sol-structure proprement dite n'est pas prise en compte mais l'influence
des conditions locales sur le mouvement du sol est prise en compte par l'intermédiaire du
coefficient de réponse B. Les systémes de fondation sujets aux mouvements différentiels sont

pénalisés par le coefficient de fondation 6.

Le Code National du Batiment du Canada 2005 (CNBC, 2005) [91], suppose que les
batiments reposent sur des sols stables et résistants (sites de catégorie C). Cependant, il
reconnait que, dans la plupart des cas, les édifices sont construits sur des fondations flexibles
et que I’ISS modifie leurs caractéristiques dynamiques. Tout d’abord, les périodes naturelles
de vibration des structures, incluant les fondations, sont plus élevées. Ensuite, I’amortissement

est plus important.

Enfin, ’'ISS peut modifier le signal sismique incident ainsi que la réponse de la structure.
Sa prise en compte tend a réduire les efforts se développant dans la structure mais
I’augmentation de la flexibilit¢ de cette derniére conduit a une augmentation des
déplacements. C’est pour cette raison que le CNBC 2005 conseille de tenir compte de I’ISS

lors de I’étude de structures non conventionnelles.

Contrairement au CNBC 2005, /’ATC-40 (Applied Technology Council (ATC), 1996) et le
FEMA 356 [40], (American Society of Civil Engineers (ASCE), 2000) proposent une
méthode simplifiée pour tenir compte de I’ISS : la rigidité de I’interface sol — structure et les
non-linéarités associées au soulévement des fondations sont représentées a 1’aide d’une

modélisation de type Winkler. La méthode est illustrée a la figure 11.4.

Soit k, et k,, (équations [11.5] et [11.6]), les rigidites surfaciques associées aux rigidités

verticale (Kz) et rotationnelle (Koy), calculées a 1’aide des formules proposées par Gazetas

(1991) et resumees dans le tableau 11.1.
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k, =—= 115

: = 3L (11.5)
K

Koy =7 (11.6)

Si la différence entre k, et k,, est faible, les deux normes conseillent d’utiliser la rigidité
surfacique la plus grande. Dans le cas contraire (rigidités surfaciques k, et k, fortement

couplées), elles proposent d’avoir recours a une distribution non uniforme de la rigidité
verticale des ressorts. La fondation se retrouve alors divisée en deux régions : une zone a
chaque extrémité de la fondation pour modéliser 1’effet de la rigidité rotationnelle et une zone
centrale a laquelle est associée la rigidité verticale. Pour le calcul de la rigidité surfacique de
la zone centrale (kmid), la fondation est supposée comme étant infiniment longue (le rapport
L/B tend vers I’infini). Cette condition, introduite dans 1’équation [II.5], permet d’obtenir
I’expression de kmid (équation [11.7]).

_ 0.73G

mid = m (1.7)

Ou v est le coefficient de Poisson du sol et Gmax est son module de cisaillement dynamique.
Pour ce qui est de la rigidité surfacique des zones d’extrémités (kend), les deux normes
supposent que leur longueur vaut B/6. Cette condition, introduite dans 1’équation [II.5],

permet d’obtenir I’expression de kend (équation [11.8]).

_ 6.86G,,,

end — (1—V)B (“8)

Finalement, cette variation de la rigidité le long de la fondation procure implicitement au
systéeme une rigidité rotationnelle. En plus de cette variation de la rigidité verticale, le long de
la fondation, les deux normes conseillent de rapprocher les ressorts dans les zones d’extrémité

dans le cas ou les systémes étudiés sont fortement dominés par le basculement des fondations.
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Figure 11.4 : Méthode simplifiée proposée dans le FEMA 356 et dans 1I’ATC-40 pour
représenter I’interaction sol-structure [40].
[Source: (American Society of Civil Engineers (ASCE), 2000)]
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Tableau 11.1 : Equation proposées dans le FEMA 356 pour le calcul des constantes de
rigidité des ressorts élastiques pour des semelles rigides [40].
[Source: (American Society of Civil Engineers (ASCE), 2000)]

Degree of Freedom Stiffness of Foundation at Surface Note
Translation along x-axis

Translation along y-axis

Translation along z-axis

Rocking about x-axis

Rocking about y-axis

Torsion about z-axis

Degree of Freedom Correction Factor for Embedment Note

Translation along x-axis )
B, = [1 +0.21 @)[1 + 1_5(@&!]04]
x 4B BI?

Translation along y-axis B, = B,

Translation along z-axis

. dB+1)
35.-‘[‘ ﬁg (2+267 ][‘*03‘ ] 1 d'= height of effective sidewal
contact (may be less than total

Rocking about x-axis d 2d( d\02 ', . foundation height)
By = 1+255 [ [—] ] h = depth to centroid of effective
B\D \' L sidewall contact
ROCking about y—axjs d 0.6 d 1.9 d 0.6
|j“. =1+ 1.4(—] J:I.S 43.7(—] [—] ] For each degree of freedom,
o - L D calculate

Torsion about z-axis " K = ﬁ K
09
B.. = 1—2.6{1 +§}[5) sme e
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II.5. ETUDE EXPERIMENTALE SUR L’INTERACTION SOL-FONDATION
SUPERFICIELLE

Le comportement sismique des fondations superficielles a été essentiellement examiné a
travers les analyses pseudo-statiques de leur capacité portante due aux sollicitations sismiques
(Paolucci et Pecker, 1997) et (Paolucci et Pecker, 1997b) [15]. De nombreuses études
expérimentales ont été réalisées sur l’interaction statique sol-structure, ou la fondation
superficielle est soumise a des chargements monotones. Elles servent principalement a

développer les modeles de macroélément.

I1.5.1. ESSAIS A L’ ECHELLE REELLE

Les essais a grande échelle permettent de reproduire des conditions aux limites proches de
la réalité et évitent I’effet d’échelle, mais ils sont souvent trés cotuteux. En outre, il est trés
complique de réaliser une serie d’essais en faisant varier les paramétres a cause de la grande
quantité nécessaire de matériaux conduisant a une répétitivité difficile. C’est pour cette raison

gue nous trouvons rarement de telles expériences dans la littérature.

11.5.1.1. Essais sur site sous chargement dynamique

Une campagne d’essais sur site a été effectué¢e sur une fondation superficielle soumise a
des chargements dynamiques a 1I’Universit¢ d’Auckland (Algie et al., 2010) [15]. Les
fondations (0,4m x 2,0m x 0,4m) en béton armé sont encastrées dans le sol avec une

superstructure en acier (figure 11.5).

Les chargements dynamiques sont modélisés par la vibration excentrique d’une masse
fixée sur la structure de facon a engendrer les forces inertielles transmises aux fondations. La
fréquence maximale peut atteindre 12Hz. Deux couches de sol se présentent sur le site : une
couche supérieure tres rigide avec des grains trés fins et une couche inférieure d’argile avec

des resistances non-drainée o, = 180kPa et o, = 170kPa pour les deux endroits ou ont éte

réalisés les trois essais.

Les essais de reconnaissance du sol de type SCPT (seismic cone penetration tests)

permettent d’obtenir le module de cisaillement en petite déformation Gmax = 37,8MPa et
Gmax = 36MPa.
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Les résultats sont montrés dans la figure 11.6. Les deux premiers essais correspondent a
deux charges verticales : 50kN et 195kN. Le troisieme essai a 195kN a été réalisé sur le

deuxiéme site. Plusieurs conclusions ont été tirées.
La réponse en moment évolue différemment selon la charge verticale.

Pour I’essai a 50kN, la valeur maximale du moment est atteinte alors que la rotation

continue a augmenter.

Pour I’essai a 195kN, la capacité ultime du moment correspond a la valeur maximale de la
rotation, et seule une tres petite difféerence se manifeste en termes de la capacité du moment

pour les deux implantations d’essai.

La dégradation finale de la rigidité en rotation est assez proche pour les trois essais, de 6%

pour I’essai a S0kN, de 10% et 8% pour les deux autres.

Les tassements de la fondation restent trés faibles, respectivement de 0,85mm, 0,5mm et

0,3mm pour les trois essais du fait de la présence du massif de sol trés raide en surface.

Cette étude montre la possibilité de modéliser des efforts inertiels en utilisant la vibration
excentrique d’une masse. Les caractéristiques concernant la rotation et le tassement final ont

été discutées. Le mouvement horizontal n’a pas été traité dans ces essais.

2000

Figure 11.5 : Schémas de la structure avec les fondations superficielles (Algie et al., 2010)
[15].
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Figure 11.6: Réponses de la fondation en terme
de "moment-rotation” et "tassement rotation":
(a) 50kN endroit 1; (b) 195kN endroit 1; (c) 195kN endroit 2 (Algie et al., 2010) [15].
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11.5.2. ESSAIS SOUS CHARGEMENT DYNAMIQUE SUR TABLE VIBRANTE

De nombreuses expérimentations ont été réalisées sur table vibrante pour 1I’étude de

I’interaction sol-structure.

La plupart d’entre elles avaient pour but d’étudier le comportement de la superstructure

dont la base est souvent fixée directement sur la table.

11.5.2.1 Essais CAMUS V

11 s’agit des projets de recherche européens ICONS-TMR (Innovation Design Concept for
New and Existing Structures - Training and Mobility of Researchers) et ECOEST Il. Une
série d’essais dynamiques a été réalisée sur la table vibrante Azalée au sein du CEA de Saclay

(ICONS, 2001, Combescure et Chaudat, 2000 et Taylor et Combescure, 2001) [33].

Une maquette d’une structure de cinq étages a 1I’échelle 1/3 avec une hauteur totale de
5,1m, constituée de deux voiles en béton armé et six planchers, est installée sur deux semelles
filantes de 0,8mx2,1m qui reposent sur un massif de sable dans un bac de 4mx4m avec une
profondeur de 40cm (figure 11.7). Il est lui-méme fixé sur la table vibrante. Le sable

Fontainebleau a été utilisé avec une densité relative de 70% mesurée sur place par gamma-

densimétre.
v 400 v
7 7t
-
P1
]
I 400
H 210
P4 P2
i p3
) | ¥
t 176 v
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%
le I3
7 7 A X # 7
72 80 96 80 72

Figure 11.7: (a) Photo et (b) schéma des fondations pour les essais CAMUS V (Combescure
et Chaudat, 2000) [33].
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La maquette a été soumise a deux chargements sismiques de différentes intensités. Les
deux accelérogrammes employés sont des sighaux synthétiques de Nice 0,33g et 0,529

montrés dans la figure 11.8.

Accélérogramme Camus 0.33g 6 Accélérogramme Camus 0.52g

accélération (m/s?)

accélération (m/s
T

0 2 4 6 ' 10 12 1z 16 18 0 2 4 6 & 10 12 14 16 18
Temps (s) Temps (s)

Figure 11.8 : Accéléerogrammes appliqués (Combescure et Chaudat, 2000) [33].

Quelques résultats expérimentaux au niveau de la fondation en terme de moment-rotation
et de force horizontale-déplacement horizontal ainsi que de tassement-temps sont présentés
dans les figures 11.9 et 11.10. Nous observons trés clairement la non-linéarité du moment subi
par la fondation avec les boucles d’hystérésis présentes, ce qui montre bien la dissipation
d’énergie dans le sol malgré sa faible épaisseur. Le décollement de la fondation est mis en
évidence aussi bien par I’enregistrement de son soulévement que par la forme en " S " de la
courbe moment-rotation. La plastification du sable est mise en évidence par le tassement final

trés important.
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Figure 11.9: — CAMUS V: Courbes moment-rotation, effort horizontal-temps, moment-
soulevement et soulevement-temps pour 1’essai de niveau 0.33g [33].
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Figure 11.10 : — CAMUS V: Courbes moment-rotation, effort horizontal-temps, moment-
soulévement et soulévement-temps pour 1’essai de niveau 0.52g [33].
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I1.5.3. ESSAIS EN CENTRIFUGEUSE A L’UNIIERSITE DE CALIFORNIE A DAVIS

Un autre moyen expérimental trés répandu dans le domaine géotechnique est la
modélisation physique en centrifugeuse. Nous présentons ici deux campagnes d’essais réalisés

sous chargements cycliques et dynamiques.

Plusieurs séries d’essais ont été réalisées sur une fondation superficielle avec la structure
encastrée. Ils s’inscrivent dans un programme de recherche national PEER des Etats Unis
(Pacific Earthquake Engineering Research center) et recouvrent une gamme tres importante

d’essais sur ’interaction sol-structure (Rosebrook et Kutter, 2001, Gajan et al., 2005) [83].

Dans ces essais, le sol est constitué d’argile ou de sable, de différentes densités, et le
chargement a été appliqué en statique, cyclique quasi-statique et dynamique. La figure 11.11
montre les dispositifs expérimentaux dans le conteneur d’essai. A titre d’exemple, nous

présentons quelques résultats intéressants parmi beaucoup d’autres (Gajan et al., 2005) [83].

vertical
push
[ dynamic i lateral
loading continue push
ACTUATOR for
‘ length of
box | &= a |
> P |
— y. : | 7“‘
\ I — ' SN -
o ACTUATOR — €2 L. flo|f-LOC1
/ 4 &5 [+ . / LC2ls 1. H ‘
: LI3 / ———5—LC3
NEVADA SAND
or

SAN FRANSISCO BAY MUD

Figure 11.11 : Dispositifs expérimentaux pour les essais statiques, cycliques quasi-statiques et
dynamiques (Gajan et al., 2005) [83]..

La figure I1.12 montre des résultats d’un essai sur le sable sec de Nevada avec une densité
relative de 80% sous chargement cyclique quasi-statique. La taille de la fondation est 2,84mx
0,65m (a I’échelle du prototype). Le facteur de sécurité pour la charge verticale est 6,7, et la

charge horizontale est appliquée a une hauteur de 4,9m au dessus de la fondation. Nous
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observons que la réponse horizontale et rotationnelle est assez typique. Le développement trés

visible de la non-linéarité et de la taille des boucles d’hystérésis dans la courbe " moment-

"

rotation " indique la dissipation d’énergie dans le sol au cours de 1’essai ainsi que la

dégradation non negligeable de la rigidite.

400 80
_—~ P 1 4
= i~
> 200 T 40
= P
o 2
= 0 < 0
= =
(] E
E —200 4 S -40
= 5
400 e T g0
-0.08 =0.04 0 0.04 0.08 =20 0 20 40 60 80
Rotation (rad) Horizontal displacement. u (mm)
B 0
£ £
£ E
w = w =
£ =50 o =30
+] (5]
= =
- 2
A —100 A -100
-0.08 =004 0 0.04 0.08 -20 0 20 40 60 80
Rotation (rad) Horizontal displacement, u (mm)

Figure 11.12 : Réponses horizontale et en rotation de la fondation pour 1’essai cyclique (Gajan
et al., 2005) [83]..

Un glissement de la fondation a lieu sous chargement horizontal, et le déplacement
horizontal final atteint une valeur de 60mm irréversible. Le décollement de la fondation est

mis en évidence dans la courbe " tassement-rotation " a grandes amplitudes.

Le tassement se cumule constamment et parvient a une valeur trés importante par rapport a

la taille de la fondation.
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11.6. SOLUTIONS UTILISEES POUR ATTENUER LE PHENOMENE 1.S.S

La construction des ouvrages dans les zones ou se présente une forte compressibilité ou
une faible capacité portante peut engendrer des tassements trés importants et des temps de

tassement tres longs.

De nouvelles techniques de fondations ont été développées en vue de contourner ces
difficultés.

Parmi toutes ces techniques, I’amélioration des sols compressibles par Colonnes Ballastées
(CB) et Inclusions Rigides (IR) est tres souvent utilisée car permettant un bon compromis
entre le colt, la durée de construction et une réduction significative des tassements. Plus
récemment, une technique alternative, dite Colonnes a Module Mixte (CMM), a été mise en

ceuvre en associant les avantages des CB et des IR.

11.6.1. COLONNES BALLASTEES (CB)

La technique de renforcement des sols par CB consiste & inclure verticalement dans le sol

un matériau granulaire de type ballast afin d’obtenir un milieu " composite " dont les
caractéristiques sont meilleures que le sol non traité. Les CB sont des inclusions souples
permettant non seulement une augmentation de la capacité portante du sol de fondation et une
réduction des tassements, mais aussi 1’accélération du drainage vertical et de la consolidation

du sol ainsi que la réduction du risque de liquéfaction en zones sismiques.

Les CB sont utilisées essentiellement sous les radiers et les dallages des batiments
industriels dans des sols mous non organiques (sable limoneux, limon argileux, argile molle, .
.. ) et dans des remblais anthropiques inertes. Elles sont généralement mises en ceuvre par
voie humide (vibro-substitution), ou par voie seche (vibro-refoulement), ou encore par
pilonnage (pieux de gravier). Le mode de mise en place des CB assure leur stabilité par le

confinement latéral du sol qui doit présenter une étreinte latérale suffisante.
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11.6.2. INCLUSIONS RIGIDES (IR)

Le systeme d’amélioration des sols par IR a pour objectif de transmettre le chargement a
un substratum de meilleure qualité, alors que I’horizon compressible est lui aussi mis a
contribution en reprenant une partie du chargement par 1’interposition entre 1’ouvrage et les
inclusions d’une structure de transition simple : un matelas granulaire de transfert de charge

(Figure 11.13).

En général, les IR sont simplement posées ou légérement encastrées dans la couche
porteuse vers laquelle on souhaite transmettre le chargement. Afin d’augmenter la proportion
du chargement transmis vers les inclusions par le matelas granulaire, les inclusions peuvent
étre sur montées de dallettes. A I’intérieur du matelas granulaire de transfert de charge se
développent des mécanismes de cisaillement assurant la répartition du chargement sur les
tétes des inclusions et permettant ainsi 1’allegement de la sollicitation appliquée a I’horizon
compressible et la réduction des tassements absolus et différentiels. En outre, des renforts
horizontaux de type géosynthétiques (géotextile de renforcement, géogrille) peuvent étre
montés sur les tétes des inclusions dans le matelas. L’intérét de ce type de renforts réside dans
I’augmentation de la proportion du chargement reporté aux inclusions par la mise en tension

des nappes due a I’effet membrane.

De nombreux types d’inclusions rigides existent selon leurs natures, leurs modes de

construction, etc. Nous les distinguons selon deux catégories :

®,

% Inclusions préfabriquees, parmi lesquelles nous citons les pieux en bois, les pieux
métalliques et les pieux en béton, etc. Elles sont mises en place par battage ou par
fongage. L’avantage des inclusions préfabriquées est la trés bonne prédiction de

leur rigidité .

% Inclusions construites in situ, parmi lesquelles nous citons les pieux forés, les pieux
battus tubés (pieux en béton armé), les pieux de type " Vibro Concrete Column "
(VCC), les colonnes & module contrdlé, et les colonnes par mélange d’un liant avec
le sol en place (le mixage au melange chaux-ciment, " jet grouting ", etc). La
rigidité de ces derniéres est variable et dépend de la nature des liants ajoutés au sol

en place et les propriétés du sol.
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Les réseaux d’inclusions se composent principalement des maillages carrés ou

rectangulaires.

Ils sont caractérisés souvent par un entraxe entre inclusions de 1,7m a 2,5m, pour un

diamétre moyen d’inclusions de 36¢cm, 32cm, voire 27cm.

Le matelas granulaire de transfert de charge est constitué de matériaux rapportés dits
"nobles", comme des graves ou des ballasts. Il peut également faire 1’objet d’un traitement a

la chaux ou au ciment afin d’améliorer ses propriétés mécaniques ([Dano et al., 2004]).
La hauteur du matelas granulaire de transfert de charge se situe entre 0,2m et 0,9m.

Le renforcement des sols par IR verticales convient essentiellement aux remblais
d’ouvrages routiers et ferroviaires ainsi qu’aux fondations des constructions industrielles, des

plateformes de stockage de type réservoirs ou silos, etc.

» L
Cnd g et '-"l.'n L .
anTyn® x - - . a"

.-..l.,.l

: Matelas
. granulaire

Renlorcement ;

horizontal

Dallette
v > Sol
compressible
Inclusion nigide
/

T e e L IS e e

Figure 11.13 ": Schéma de principe du renforcement des sols par inclusions rigides.
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11.6.3. COLONNES A MODULE MIXTE

Depuis peu, une nouvelle technique de renforcement des sols, nommée Colonnes a Module
Mixte (CMM) (Bustamante et al., 2006) [91], a été développée. Une CMM se décompose en
deux parties (Figure 11.14) :

+*»+ En partie supérieure : une CB de I’ordre de 1,50m de hauteur;

% En partie inférieure : une IR exécutée par refoulement.

(b)

(a)
Dallage

Partie souple en
gravier refoulé

Zone de transition

Partie rigide en béton

= o = =

Figure 11.14 : Schéma de principe du renforcement des sols par CMM sous fondations (a)
superficielles et (b) dallage (Bustamante et al., 2006) [91].

Les CMM ont pour but d’améliorer les performances du sol de fondation d’ouvrages
fondés superficiellement. En augmentant la capacité portante du sol et en réduisant sa
compressibilité-té, les CMM permettent 1’économie de pieux et de planchers portés. De plus,

elles peuvent également supprimer le phénomeéne de points durs dans les dallages.

L’un des intéréts primordiaux par rapport aux IR résiderait dans la reprise des efforts
horizontaux et des moments sans réalisation de matelas granulaire intercalaire sous les

semelles.

Cette technique de renforcement des sols peut s’appliquer a tous les domaines de
construction (batiments de logements, industriels et commerciaux, ouvrages génie civil,
remblais routiers et ferroviaires, plateformes portuaire, . . . ). Le domaine d’application du
procédé s’étend a I’ensemble des sols, y compris aux remblais et aux sols fortement

organiques présents en profondeur au-dela de la partie supérieure en gravier.
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I1.7. CONCLUSION

Dans cette partie, nous avons mis en évidence le comportement de la fondation
superficielle sous chargement horizontal quasi-statique et dynamique a travers les essais sur

site, en centrifugeuse et sur table vibrante obtenus dans la bibliographie.

Nous observons un comportement fortement non-linéaire de la fondation lié au
comportement du sol. La taille des boucles d’hystérésis augmente de plus en plus en fonction
de I’amplitude de chargement, ce qui signifie une dissipation d’énergie non négligeable dans
le sol et sur I’interface sol-fondation. Nous constatons souvent la dégradation de la rigidité en
rotation sous chargement de grande amplitude avec I’atteinte de la capacité ultime du

moment. Le glissement peut se produire avec un déplacement horizontal irréversible.

Le décollement de la fondation superficielle sous 1’effet du moment est mis en évidence a
grandes amplitudes dans la courbe " tassement-rotation " et par la forme en " S " de la courbe

" moment-rotation .

Ces expérimentations présentent soit des chargements cycliques quasi-statiques, soit des

chargements dynamiques simulant des séismes.

Et nous avons vu aussi les trois catégories de méthodes qui sont respectivement les
méthodes directes, les méthodes de sous-structures et les méthodes hybrides utilisés pour

prendre en compte 1’effet de 1’interaction sol-structure
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CHAPITRE 3

Modele éléments finis proposé pour le
calcul dynamique des grands batiments
asymétriques contreventés par des murs
de refends et portiques en incluant les

effets P-1




I11.1. INTRODUCTION

Pendant de nombreuses années, les effets P-A sont un sujet de préoccupation pour les

ingénieurs structures.

Probablement en raison de leur complexité et pendant de nombreuses années, les codes du
batiment partout dans le monde ont ignoré les influences des effets P-A dans I'analyse

dynamique des structures élancées.

On propose dans ce qui suit, de développer un modele éléments finis simple qui peut étre
utilisé pour Il'analyse en vibration libres et sismique des structures asymétriques élancées

contreventées par des murs de refends et portiques en incluant les effets P-A.

111.2. HYPOTHESES DE BASE

Dans la théorie que nous proposons de développer et qui permettra lI'analyse dynamique
des structures des grands batiments contreventées par les murs voiles et portiques, les

hypothéses suivantes sont a considérer:

e La structure du batiment est composee de murs voiles et portiques (Figure I11.1).
Les rigidités a la flexion Ely; Ely et Elyy et celle de la flexion déviée sont variables le
long de la hauteur H du batiment. C'est idem pour la rigidité de la torsion de
gauchissement El,, , la constante de torsion de Saint-Venant GJ et les rigidités au
cisaillement GAx et GA,.

e On considere que la masse de chaque plancher du batiment est la méme. Celle ci peut
étre remplacée par une masse uniformément répartie le long de la hauteur du batiment.

e L'arrangement des systemes de contreventement peut étre symétrique ou arbitraire.
e Le comportement du matériau est élastique linaire.

e Les planchers sont supposes se comporter comme des diaphragmes rigides sous

I'action des sollicitations latérales.
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e Dans la méthode d'analyse, la structure du batiment est remplacée par une colonne
a deux nceuds et six degrés de liberté par nceud. Chaque é¢lément fini décrit
le comportement structurel entre deux niveaux étages adjacents situés respectivement

aux coordonnées z, et z, (Figurelll.2).

e Sous l'action des forces horizontales d'origine sismique ou dues au vent, la structure du
batiment est supposee se déformer a la flexion et a la torsion. La déformation axiale

est donc a négliger.

e Les coordonnées (xc, yc) et ( xs, ys) representent respectivement la position du centre

géomeétrique G et du centre de cisaillement S du plancher du plan comme illustré dans

la figure 111.1 .
o _ s A
y A
| L L H
Ge Voile
C X
[ | u u
S e portique
n —- = |
.| - u . VL

A
v

Figure 111.1 : Plancher type d'un batiment asymétrique contreventé

par des murs voiles et portiques
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Figure 111.2: Le modéle éléments finis proposé
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111.3. FORMULATION VARIATIONNELLE

L’équation d’équilibre pour un probléme élastique est obtenue suite au principe des
travaux virtuels (Bath (1996)) [70].

SP Int L OPA —SP Ext + Spceom (l”l)

Avec :

SP ™ : Travail virtuel des efforts intérieurs
SP & : Travail virtuel des efforts extérieurs
SP " Travail virtuel 1ié & la réponse de la structure due & une accélération

SP °°™: Travail virtuel lié & la non-linéarité géométrique appelé aussi effets P-A.

111.3.1. TRAVAIL VIRTUEL DES EFFORTS INTERIEURS

Le travail virtuel des efforts intérieurs est exprimé comme suit :

5plnt :5Pblnt +5Pslm (I”Z)

Dans laquelle & Pb'nt et o Ps'"t représentent respectivement les travaux virtuels liés a la

flexion et au cisaillement

Comme déja énoncé auparavant, la structure assemblée peut avoir des rigidités a la flexion
et au cisaillement différentes pour chaque étage. Par conséquent, la structure doit étre divisée
le long de la direction verticale de telle facon, que la rigidité de chaque élément d'étage

devient constante.
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Donc:

2 2 2 2
Elxa u(i’t)éé u(i,t) N Elxya u(s,t)ga v(z,t) N
oz 0z 0z oz
mt (N o%v(z,t) .0%u(z,t)
SR =[ | El, O dz (111.3)
2 2 2 2
Elya v(i,t)éa v(i,t) N Elma Q(S,t)aa Q(E't)
oz oz 0z 0z
Et
GAxﬁ(U(Z,t)—yﬁ(Z,t)) 50 W@ )-y.o@)
oz oz
h GAXya (u(z,t)—yse(z,t))56(v(z,t)+x59(z,t))+
§Pslnt :J' 0z 0z dz (|“4)
(6] —
GAxya (v(z,t)+x,6(z,1)) §a(u(z,t) ysé?(z,t))+
oz oz
GAya (v(z,t)+x59(z,t))§a(v(z,t)+xs¢9(z,t))+GJ 06(z,1) 56 0(z,t)
oz oz oz 0z
Ou:

u (z, t) et v (z, t) sont respectivement le déplacement latéraux du centre de flexion C dans

les directions x et y et 0 (z, t) est I'angle de rotation du plancher par rapport au point C.

Et
h est la hauteur de chaque élément fini, donnée par:

h= g~ 2y

(111.5)
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111.3.2. TRAVAIL VIRTUEL DES EFFORTS EXTERIEURS

Le travail virtuel des efforts extérieurs est défini comme suit :
5P =mf’ (s Sz ) - y.0(2,1) + Sy S((z,t) + xce(z,t))jdz (111.6)

Sy et S, sont les accélérations du sol dans les directions horizontale et verticale

{S} Sofl} (111.7)
Sy

Avec S, est l'accélération a la base due & l'activité sismique et {I} est un vecteur qui

exprimées comme suit :

indique le sens d'application de la force sismique définie par 1’angle & :

_|cos(&)
{I}_{sin(é) } (111.8)

111.3.3. TRAVAIL VIRTUEL LIE A LA REPONSE DE LA STRUCTURE DUE A UNE
ACCELERATION

Le Travail virtuel lié a la réponse de la structure due a une accélération s'exprime comme

suit :

s [t (20 0E0) Sy 00+

0

) . ) dz (111.9)
(v(z,t) + X, 0(z,1)) 6 (v(z,t) + X,0(2,1)) + r*0(z,1) 5 6(z,1)
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111.3.4. TRAVAIL VIRTUEL LIE A LA NON-LINEARITE GEOMETRIQUE

En plus des travaux virtuels mentionnés précédemment, on doit prendre en considération

les effets P-A appelés aussi effets du second ordre.

Ce terme est exprimé par:

o(u(z,t) —y.0(z,1) S o(u(z,t) —y.0(z,1)
0z 0z

a:)Geom =J'0h W(Z) + dz (“llO)

o(v(z,t) +x.0(z,t) S o(v(z,t) + x.0(z,t)
0z 0z

Dans cette équation w (z) désigne le poids de la structure a la position de coordonnée z de

I'élément fini «i».

En supposant que la variation de I'expression w (z) est triangulaire selon la direction z:

w(z)=mg(H-z, -2) (1n.11)

II1.4. FORMULATION DE L’ELEMENT FINIS

La discrétisation par éléments finis est utilisée pour les équations (111.3), (111.4), (I11.6),
(111.9) et (I11.10). Chaque nceud des éléments finis possede six degrés de liberté qui décrivent

les déplacements latéraux (u,,V, ) et I'angle de torsion 0, et respectivement leurs derives au

niveau des nceuds.

Les déplacements nodaux sont exprimés comme suit :

{q“(t)}={qqk(z)}%uk(t) GO VO Y0 60 60 ULl U0 ) VO 6.0 6.0f
(111.12)

() indique des dérivées par rapport a la direction z.
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Pour des fonctions de forme polynomiales classiques, le vecteur du champ de déplacement

u(z)] [U(@)
v(2) =|V (2) |{a" )} (111.13)

0(z) D (2)

peut étre écrit comme:

Avec [U (2)], [V (2)] et [® (z)] sont des fonctions de forme énumérées comme suit :

[UJ=[N,(&) N, (&) 0 0 0 0 Ny(&) N,(&) 0 0 0 0] (111.14-a)
V]=[0 0 N, (&) N,(&) 0 0 0 0 N,(&) N,(&) 0 0] (111.14-b)
[®]=[0 0 0 0 N,(&) N, (&) 0 0 0 0 N,(&) N,(©&)] (111.14-c)
Et
N, (&) =(1-3&%+2¢&7) (IN.15-a)
N, (&) =h@-2&% +¢&7) (11.15-b)
N4(&) =(38¢% -257) (11.15-c)
N, (&) =h(=¢*+&7) (111.15-d)

& est la coordonnée adimensionnelle donnée par la formule suivante :

Z
§=1 (111.16)
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En substituant I'équation (111.13) dans I'équation (I11.1) [on remplace les termes
de I'équation (111.1) par leurs équivalents donnés par les equations (I11.3, I11.4, 111.6, I11.9
et 111.10), on obtient une forme approximative de I'énergie potentielle pour chaque élément :

(g (1)) [Ka]o{a® () —{a ()} [K,& o {a (1)) +

o ] 5 ) (11.17)
S OF Mo = {a" () = {F}S,
Avec

e U(z) .

[Ke.]=£§ \qg((z; [El-5[U(2) V(z) @(2)]d
(111.18-a)

"o Uiz) d
iaT V(z) [G]a—z[U(z) V(z) @(z)]dz

@(2)

L[V
[Keleeom]_z[a_z{V(z)]g[m]ﬁ[u(z) V(z) @(z)]dz (111.18-b)
?(2)

n e | Y(2)
[Me,]zjs? V(z)|[m][U(z) V(z) @(z)]dz (11.18-c)

T o(2)
{F}=T[m][U ) V(@) o@)]dz{l} (111.18-d)

Ou [E]; [G] et [m] représentent respectivement les matrices de rigidité, de cisaillement et

de masse exprimées par:

El, El, O
[E]=|El, EI, © (111.19-3)
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GA, GA, -Yy.GA,

Xy

[G]=| GA, GA, xGA (111.19-b)

y S y

-¥,GA, XGA, GJ

1 0 -y,
[ml]=| 0 1 x (111.19-c)
Y. X R2

[[Ke] ; [K®°™ et [M] sont respectivement les matrices (de rigidité, géométrique et de
masse) d'un elément.

R est le rayon de giration du plancher.

Donc 1'équation d'équilibre pour I'ensemble de 1’élément finis s'écrit sous la forme

suivante:

eZI([KE. J-wlk & ) a)+ S[c. Jat+ S My Jatt) = —Z[M LS, (111.20)

el el

Z o désigne lI'assemblage des matrices élémentaires.

[C,] est la matrice d'amortissement d'un élément.
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I11.5. PROCEDURES D'ANALYSE
111.5.1. ANALYSE DE FLAMBAGE

L'analyse de flambage de la structure représentée sur la figure 111.1 est réalisée en égalant
a zéro les matrices de rigidité et d'amortissement dans I'équation 111.20, on aboutira ainsi

a I'équation suivante :

> (Ko ]-wlK o> Do } (111.21)

el

On peut déterminer le poids critique w, qui causera l'instabilité de I'ensemble de la

structure du batiment et cela en résolvant I'équation suivante :

> (Kal-w. [Ke.ee"mu =0 (111.22)

el

w_, est la valeur ultime du poids de la construction que le concepteur du batiment ne doit

cr

pas la dépasser dans ces calculs.
111.5.2. ANALYSE EN VIBRATIONS LIBRES

Le calcul de toute structure en vibrations libres consiste a trouver les valeurs propres

et les modes propres (les vecteurs propres) associés.

On peut formuler le probleme des vibrations libres pour les structures des batiments
contreventées par des murs voiles et portiques en incluant es effets P-A de la méme maniére

que le probléme de flambage.

Ensuite, on résout le probléme standard des valeurs propres:

(K] s K] —0? Z[M]‘ =0 (111.23)

el el

w , : :
Avec u=—=¢e[0 1] et o représentent respectivement le rapport en poids et la

cr

fréquence de vibration
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111.5.3. ANALYSE DYNAMIQUE SISMIQUE

Le calcul dynamique des structures de génie civil consiste le plus souvent a la
détermination de leurs réponses sous chargement sismique. Ce dernier est donné soit sous

forme de spectre ou d'accélrogrammes sismique au niveau de la base.

La méthode d'intégration directe pas a pas de Newmark-g (Newmark 1959) [78] sera

utilisée afin de résoudre I'équation dynamique (111.20). Les deux paramétres S et y de

I'intégration de Newmark seront respectivement choisis égales a %r et %

L'étude est basée essentiellement a I'analyse de la réponse sismique maximale au sommet

de la structure pour différents rapports en poids x .

Les résultats obtenus vont nous renseigner sur les effets P-A sur I'évolution du déplacement

maximal de la structure sous sollicitations sismiques.
111.5.3.1. Accélérogramme sismique

Les accélérogrammes sont les enregistrements de I'accélération du mouvement du sol dans
une direction donnée en fonction du temps .De facon générale un accélérogramme est

caractérisé par son amplitude maximale, sa durée et le rang de ses fréquences dominantes.
111.5.4. MATRICE D'AMORTISSEMENT

La matrice d'amortissement C est supposée proportionnelle aux matrices de masse et de
rigidité de la structure. Cette proportionnalité se traduit par I'application du principe de
Rayleigh (Chopra 2000) [85], tel que :

Z[Cel]: % Z[Mel]"'aZ z<[Kel ]_[KelGeom]) (1h.24)

el el el

Les facteurs o, et a, sont appelés facteurs de proportionnalité calculés comme suit :

20,0 2
a=E—TP2  0,=¢ (111.25)
@+, wj+a)p

o;et o, sont les deux fréquences naturelles choisies. Ces derniéres sont déterminées en

résolvant I'équation (111.23) de vibration libre. & est le facteur d'amortissement critique.
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111.6. STRUCTURE DU PROGRAMME

Le programme utilisé dans le cadre de cette thése est un programme modifié & partir du

programme initial élaboré par Meftah et al (2007) [85].

Ce programme est écrit en langage Fortran Power station, constitué sous forme de sous

programmes dont chacun execute une tache bien spécifique.

Ce programme a l'avantage d'exécuter les différentes taches de calcul du poids critique
causant I'instabilité, des modes et vecteurs propres en vibrations libre et le calcul dynamique

sismique en méme temps , sous contrdle de l'utilisateur.
Et comme tous programmes d'éléments finis, le programme contient un programme
principal qui enchaine les opérations de lecture des données et de calcul.

111.6.1. SOUS PROGRAMME DE LECTURE DES DONNEES

I11.6.1.a. Sous programme de coordonnées

Ce programme lit le nombre total des nceuds, le nombre des degrés de liberté et les
coordonnées de chaque nceud.

111.6.1.b. Sous programme des connectivités

Ce sous programme lit et interpréte la connectivité de chaque élément, sous contrble de
I'utilisateur.

I11.6.1.c. Sous programme des éléments

Ce sous programme lit le nombre total des éléments, leur type et leurs propriétés. Ceci sert
au calcul des tables élémentaires a savoir les matrices de rigidité de masse et d'amortissement

ainsi qu'au calcul de vecteur de charges réparties.

111.6.1.d. Sous programme des conditions aux limites

Ce sous programme lit et interpréte les conditions aux limites sous contréle de l'utilisateur.

111.6.1.e. Sous programme des charges concentrées

Ce sous programme lit et interpréte les charges concentrées sous controle de I'utilisateur.
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111.6.2. SOUS PROGRAMME ASSOCIES AUX PROCEDURES DE CALCUL

Suivant le type de I'élément, ce sous programme calcule les matrices de rigidité, de masse,
géomeétrique, d'amortissement et le vecteur de charges réparties apres les avoir converties en
charges concentreées.

111.6.2.a. Sous programme d'assemblage des matrices élémentaires

Ce sous programme assemble les matrices de rigidité, de masse et d'amortissement
élémentaires suivant leurs connectivités pour constituer respectivement les matrices de
rigidité, de masse et d'amortissement globales de la structure.

111.6.2.b. Sous programme de construction du vecteur des sollicitations globales

Ce sous programme assemble les forces concentrées aux nceuds a celles réparties sur
chaque élément.

111.6.2.c. Sous programme d'introduction des conditions aux limites

Les conditions aux limites sont introduites par la méthode de pénalité (Batoz, 1990) [85],
en raison de sa simplicité d'utilisation.

111.6.2.d. Sous programme de calcul du poids critique

Ce sous programme calcule le poids critique w_, qui causera l'instabilité de I'ensemble de

la structure du batiment.

111.6.2e. Sous programme de calcul des valeurs et vecteurs propres

Ce programme calcule les Les fréquences circulaires en vibrations libre sous contrble de
I'utilisateur.

111.6.2.f. Sous programme d'analyse dynamique sismique

A chaque pas de temps, ce sous programme effectue la lecture du vecteur des sollicitations
sismiques introduites sous forme de fichiers tabulé de I'accélérogramme sismique appliqué a
la base de la structure. Ceci permet par la suite d'entreprendre I'étape de calcul de la réponse

sismique.
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111.6.3. TYPE DE CALCUL EFFECTUE PAR LE PROGRAMME

Comme il vient d'étre indiqué précédemment, le programme proposé dans cette thése est

capable d'effectuer les trois taches de calcul suivant:

e Analyse de l'instabilité de la structure (flambage) ;
e Analyse en vibrations libres;

e Analyse dynamique sismique.

I11.7. CONCLUSION

Nous avons présenté dans ce chapitre une formulation d'un modéle éléments finis simple
qui peut étre utilisé pour I'analyse en vibrations libres et sismique des structures asymétriques

élancées contreventées par des murs de refends et portiques en incluant les effets P-A.

Un programme de calcul en éléments finis a eté eélaboré pour exécuter les différentes taches

de calcul en méme temps :
% Le poids critique causant l'instabilité;
% Les fréquences circulaires en vibrations libre ;

% L'analyse de la réponse sismique maximale au sommet de la structure.
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CHAPITRE 4

Analyse sismique et en vibration [ibres
des grands bdtiments contreventés

par murs refends et portiques avec prise
en compte de influence de [effet P-4
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IV.1. INTRODUCTION

Dans le but de valider notre modele en éléments finis proposé, on compare les fréquences
circulaires calculées par ce modele mais en ignorant les effets P-A a celles établies par
Rafezy et al (2008) [27].

Pour cela, on considere les structures asymétriques contreventées par des murs voiles et

portiques proposees par Rafezy et al. (2008) [27].

L'objectif de ce chapitre est de présenter les resultats du comportement des batiments
élancés non uniformes contreventés par murs refends et portiques en incluant I'influence
des effets P-A.

Les résultats obtenus vont nous renseigner sur les effets P-A sur :
- Les fréquences circulaires en vibrations libres.
- L'évolution du déplacement maximal de la structure sous sollicitations sismiques.

IV.2. DESCRIPTION GEOMETRIQUE ET MECANIQUE DE LA
STRUCTURE DES BATIMENTS

On consideére les structures asymétriques a 20,40 et 60 étages contreventées par des murs

voiles et portiques proposées par Rafezy et al. (2008) [27].

Ces structures sont regroupées en 03 catégories selon le type de plancher montré dans les
figures IV.1-a, IV.1-b et IV.1-c.

Les caractéristiques géométriques et mécaniques des structures a 10 et 20 étages sont les
mémes sur toute la hauteur de la structure. Mais un changement de caractéristiques
géométriques et mécaniques a considéré chaque vingt (20) étages pour les structures a 40 et

60 étages.
La hauteur d'étage est h =3m

Les tableaux I1V.1-a, IV.1-b et IV.1-c indiquent les caractéristiques géométriques et

mécaniques des structures étudiées.
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Figure IV.1: Différents types de plancher a considérer pour les structures [27];

(a) type de plancher N°1; (b) type de plancher N° 2 ; (c) type de plancher N° 3
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Tableau 1V.1-a: Les caractéristiques géométriques et mécaniques des batiments dont leurs

planchers sont du type N°1 [27]

Les propriétés géométriques et mécaniques des batiments

[¢B)
gl , Rigidités a la flexion | . RIgidites aux
w ) Coordonnées . cisaillements et de
S| < et de torsion i
ol 2 torsion
5| < m | R2
e o ka/ m El El El GJ
> (m% (2) X | Yo | Xe | Ve | (qqi0 | (qglo | (qgf2 | GAx | GAy | g
M) | M) | )M | Ny | N | Ny | Q0N | AON) | G
er
10 10;5”09 77760 | 180 | 3.273 | 0.5 6 3 9.113 6.40 24.99 5.647 5.176 | 0.5591
er
20 ;Oéﬁg 77760 | 180 | 3.273 | 0.5 6 3 9.113 6.40 24.99 5.647 5.176 | 0.5591
1 to
o0fme 11.39 8.00 | 31.24 | 11.290 | 10.350 | 1.118
40 5 péme 77760 | 180 | 3.273 | 05 | 6 3
to 9.113 6.40 24.99 5.647 5.176 | 0.5591
40éme
1*to
o(éme 13.67 9.60 | 37.49 | 22.590 | 20.710 | 2.236
Zléme
60 to 77760 | 180 | 3.273 | 0.5 6 3 11.39 8.00 | 31.24 | 11.290 | 10.350 | 1.118
409“’]9
41éme
to 9.113 6.40 24.99 5.647 5.176 | 0.5591
60éme
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Tableau 1V.1-b: Les caractéristiques géométriques et mécaniques des batiments dont leurs

planchers sont du type N°2 [27]

Les propriétés géométriques et mécaniques des batiments

8 . Rigidités a la flexion et Rigidités aux
o 5 Coordonnees . o .
S| £ de torsion cisaillement et de torsion
El & | m | R
E o 2 = X w
=] (kg/ | (m Xs Ys X, | £ El 10 EI){O E|12 GA GA G\]11
= ™) m | m | m) QO L% | 800 | oy | aotny | 49
=1 Nm?) | Nm% | Nm®% Nm?)
10 ge}ng 77760 | 400 | 19273 | 0.5 | 16 | 3 | 9.113 | 6.40 | 7.073 | 5.647 | 5176 | 2.426
20 ;g;ﬂg 27760 | 400 | 19273 | 05 | 16 | 3 | 9.113 | 6.40 | 7.073 | 5647 | 5176 | 2.426
;g’;ﬂg 11.390 | 8.00 | 8.841 | 11.290 | 10.350 | 4.853
40 [ o | 77760 400 | 19273 | 05 | 16 | 3
to 9.113 | 6.40 | 7.073 | 5.647 | 5.176 | 2.426
4oeme
;gé}n‘g 13.670 | 9.60 | 10.61 | 22.590 | 20.710 | 9.705
21éme
60| to |777e0 | 400 | 19273 | 0.5 | 16 | 3 | 11.390 | 8.00 | 8.841 | 11.290 | 10.350 | 4.853
40éme
41éme
to 9.113 | 6.40 | 7.073 | 5.647 | 5.176 | 2.426
GOEmE
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Tableau 1V.1-c: Les caractéristiques géométriques et mécaniques des batiments dont leurs

planchers sont du type N°3 [27]

Les propriétés géométriques et mécaniques des batiments

S » Coordonnées Rigidités a la flexion et Rigidités aux
% 2 de torsion cisaillement et de torsion
[5) (&)
5| &8 m | R?
S o 2 =1 Ely El El,, GJ
=) (kg/ | (m Xs Ys X | E 10 Yo 12 GA, GA, 11
Z m | ) (10" | (10° | (10 8 8 (10
(m) (m) | (m) =| Nm?) | Nm?) | NmY) (10°N) | (10°N) Nm?)
er
10 10;2} 77760 | 340 | -22.727 | 05 | -14 | 3 | 9.113 | 6.40 | 7.073 | 5.647 | 5.176 | 3.177
er
20 ;OJ,,OG 77760 | 340 | -22.727 | 05 | -14 | 3 | 9.113 | 6.40 | 7.073 | 5.647 | 5.176 | 3.177
1* to
o0fme 11.390 | 8.00 | 8.841 | 11.290 | 10.350 | 6.355
40 [ eme | 77760 | 340 | -22.727 | 05 | -14 | 3
to 9.113 | 6.40 | 7.073 5.647 5.176 3.177
40éme
1* to
o0tme 13.670 | 9.60 | 10.61 | 22.590 | 20.710 | 12.71
21éme
60 | to 77760 | 340 | -22.727 | 05 | -14 | 3 | 11.390 | 8.00 | 8.841 | 11.290 | 10.350 | 6.355
4oeme
41éme
to 9.113 | 6.40 | 7.073 | 5.647 | 5.176 | 3.177
60éme
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IV.3. VALIDATION DU MODELE PROPOSE

En égalant a zéro la matrice géométrique dans I'équation 111.23, les valeurs des fréquences
circulaires en vibrations libres seront déterminées. Les valeurs des trois premiéeres fréquences
circulaires sont mentionnées dans le tableau 1V.2 et comparées a celles établies par Rafezy et
al (2008) [27].

Tableau 1V.2: Valeurs des fréquences circulaires en (rad/s) comparées a celles trouvees par
Rafezy et al 2008 [27].

Plancher type N°1 Plancher type N°2 Plancher type N°3
(figure IV.1-a) (figure 1V.1-b) (figure 1V.1-c)
Méthode Raf Méthode Rafezy Méthode f |
proposée sans :I eé);]et proposée sans et al proposée sans Ra (Eg]et a
EFFETS P-A EFFETS P-A [27] EFFETS P-A
10 étages
f; 0.93752 0.9377 0.88735 0.8875 0.97626 0.9756
f, 1.10919 1.1085 1.09101 1.0908 1.05811 1.0587
fa 1.40692 1.4082 1.35033 1.3505 1.34469 1.3452
20 étages
f; 0.36631 0.3664 0.39710 0.3899 0.34730 0.3475
f, 0.45149 0.4377 0.40402 0.4065 0.44168 0.4415
fa 0.51242 0.5259 0.50108 0.5013 0.54556 0.5457
40 étages
f; 0.19131 0.1914 0.19945 0.1966 0.16255 0.1627
f, 0.24488 0.2439 0.23318 0.2385 0.24825 0.2481
fa 0.27555 0.2767 0.27207 0.2719 0.32170 0.3216
60 étages
f; 0.14803 0.1485 0.14840 0.1487 0.12101 0.1212
f, 0.19392 0.1937 0.19197 0.1923 0.19717 0.1971
fa 0.21644 0.2166 0.21633 0.2162 0.26080 0.2607

Il en ressort de ces valeurs de fréquences que la méthode proposée donne des résultats

proches de celles trouvées par Rafezy et al (2008).
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IV.4. ANALYSE DU FLAMBAGE (INSTABILITE)

Les poids critiques w, qui peuvent conduire a l'instabilité de I'ensemble des differentes

structures asymétriques sont regroupés dans le tableau 1V.3.

Tableau IV.3: Les poids critiques des différentes structures asymetriques étudiées

Poids critique w_, (10° kN/m)

Batiment a Batimenta | Béatimenta | Béatimenta

10 étages 20 étages 40 étages 60 étages

Plancher type N°1 5.71991 1.80338 1.16586 1,10138
(figure IV.1-a)

Plancher type N°2 4.96344 1.74710 1.19749 1,10010
(figure 1V.1-b)

Plancher type N°3 5.49130 1.64719 0.85126 0,73722
(figure IV.1-c)

IV.5. ANALYSE EN VIBRATIONS LIBRES

Pour évaluer objectivement les effets P-A sur le comportement des structures batiments,

une analyse de vibration libre (incluant les effets P-A) est effectuée sur les mémes structures

proposées par Rafezy et al (2008).

Les valeurs des trois premiéres fréquences circulaires calculées avec et sans les effets P-A

sont mentionnées dans le tableau IV .4.
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Tableau 1V.4: Comparaison des fréquences circulaires en (rad/s) calculées en vibrations
libres calculées avec et sans les effets P-A

Plancher type N°1
(figure IV.1-3)

Plancher type N°2
(figure 1V.1-b)

Plancher type N°3
(figure IV.1-c)

Sans Avec | Différence | Sans Avec | Différence | Sans Avec | Différence
P-A P-A (%) P-A P-A (%) P-A P-A (%)
10 étages
f; | 0.93752 | 0.93064 0.74% 0.88735 | 0.87981 0.86% 0.97626 | 0.96951 0.70%
f, | 1.10919 | 1.10334 0.53% 1.09101 | 1.08509 0.54% 1.05811 | 1.05199 0.58%
f3 | 1.40692 | 1.40242 0.32% 1.35033 | 1.34554 0.36% 1.34469 | 1.33975 0.37%
20 étages
f; | 0.36631 | 0.35732 2.52% 0.39710 | 0.38821 2.29% 0.34730 | 0.33793 2.77%
f, | 0.45149 | 0.44800 0.78% 0.40402 | 0.39605 2.01% 0.44168 | 0.43406 1.76%
f3 | 0.51242 | 0.50022 2.44% 0.50108 | 0.49449 1.33% 0.54556 | 0.53916 1.19%
40 étages
f; | 0.19131 | 0.18281 4.65% 0.19945 | 0.18991 5.02% 0.16255 | 0.15245 6.62%
f, | 0.24488 | 0.23803 2.88% 0.23318 | 0.22826 2.15% 0.24825 | 0.24173 2.70%
f3 | 0.27555 | 0.27001 2.05% 0.27207 | 0.26616 2.22% 0.32170 | 0.31663 1.60%
60 étages
f; | 0.14803 | 0.14076 5.17% 0.14840 | 0.14099 5.25% 0.12101 | 0.11193 8.12%
f, | 0.19392 | 0.18833 2.97% 0.19197 | 0.18661 2.87% 0.19717 | 0.19179 2.81%
f; | 0.21644 | 0.21169 2.25% 0.21633 | 0.21149 2.29% 0.26080 | 0.25674 1.58%
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L'ensemble de résultats conduit aux remarques suivantes:

v La prise en compte des effets P-A dans le modéle proposé réduit les fréquences
naturelles. Cette réduction affecte aussi bien la fréquence fondamentale que les

fréquences des modes supérieures de vibrations.

v' La réduction entres les fréquences circulaires calculées avec et sans tenir compte
des effets P-A sont plus prononcées pour les batiments a 40 et 60 étages comparées
a celles obtenues pour les batiments a 10 et 20 étages. En effet, un taux de réduction
de 8.12 % est observé pour les batiments a 60 étages dont le plancher est du type
N°3 .

IV.6. ANALYSE SYSMIQUE

Le but de cette étude est de montrer comment la prise en compte des effets P-A dans le
modéle proposé influe sur I'évolution du déplacement maximal de la structure sous
sollicitations sismiques (séisme de Hachinohe). Pour cet objectif, le séisme est considéré

dans la direction X.

En raison de la rotation en torsion de I'immeuble, un déplacement beaucoup plus important

est connu au sommet de la structure plutdt que son centre de masse G.
IV.6.1. ACCELEROGRAMME SISMIQUE UTILISE

Dans notre étude, on considére un enregistrement d'accélérogrammes correspondant au
séisme de Hachinohe montré dans la figure 1V.2 et qui est échelonné selon une amplitude

maximale de 1.0g (g = 9,81 m/s).

Les rangs de leurs fréquences dominantes sont déterminés en employant la méthode de
Welch(1967)[27]. Celle ci est basée sur le calcul F.F.T (Fast Fourier Transform).

Ces fréquences sont dans la gamme de 0,19 a 2,19 Hz
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Figure 1V.2: Accélerogramme de Hachinohe

IV.6.2. DEPLACEMENT AU SOMMET DE LA STRUCTURE SOUS
SOLLICITATIONS SISMIQUES

On présente dans les figures 1V.3 a IV.7, l'influence de la prise en compte de I'effet P-A
sur I'évolution des déplacements maximaux au sommet de la structure en fonction des
différents rapports en poids p pour chaque structures de batiments (10 ,20,40 et 60 étages)

avec différents types de planchers.

Une constatation importante a retenir de ces courbes concerne l'augmentation des
déplacements maximaux aux sommets des structures apres la prise en compte de I'effet P-A

dans les calculs.

On peut déduire des figures IV.3 (a-d) qui présentent I'évolution des déplacements
maximaux en fonction des différents rapports en poids p pour chaque structure de batiments
(a 10,20,40 et 60 étages) dont leurs planchers sont du type N°1 et cela pour les deux cas

d'analyse sismique réalisé avec et sans les effets P-A que :

v' La a prise en compte de l'effet P-A dans les calculs n'influe pas d'une fagon
significative sur la variation de I'évolution déplacements maximaux des structures
maximaux, une augmentation moyenne de I'ordre de 9 % est enregistrée seulement

pour une structure a 20 étages et p = 2% (figure 1V.3-b).

Cette observation est confirmée par les figures 1V.4 (a-b)

35



Déplacement maximal (m)

Déplacement maximal (m)

0.10 -
A
/.
0.08 e
0.06 —m— Sans effets P-A
—A— Avec effets P-A
0.04 -
T T T T T T T
0.1334% 2% 4% 6%
Rapport en poids () (a)
0.12 o
‘/A
0.10 - - "
||
A
0.08 + —m— Sans effets P-A
—Aa—Avec effets P-A
0.06 -
| |
A
0.04 -
0.02 T T T T T T T
0.4230% 2% 4% 6%

Rapport en poids (p) (b)

36



~  0.102- -
£
— A
[5+]
§ 0.100 - .
[3+]
£
S 00984
g —m— Sans effets P-A
(&)
< —A— Avec effets P-A
2  0.096
la
A
0.094 -
T T T T T T T
0.6543% 2% 4% 6%
Rapport en poids (u) (c)
0.120
0.115 -
E 0.110 -
g 01051 l\
=
< ]
f 0.100 \I
: e
;i 0.095 | .
ks
o ) A
A  0.090 "
) —m— Sans effets P-A
| —A— Avec effets P-A
0.085 |
0.080 . - . - . - .
0.7060% 2% 4% 6%
Rapport en poids (u) (d)

Figure 1V.3: Influence de I'effet P-A sur la variation du déplacement au sommet de la
structure pour les batiments dont leurs planchers sont du type N°1 ;

(a):10 étages, (b): 20 étages, (c): 40 étages et (d) :60 étages.
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Figure 1V.4: Influence du rapport en poids p sur I'évolution des déplacements maximaux
pour les batiments dont leurs planchers sont du type N°1 pour différents nombre d'étage .

(a) sans effet P-A , (b) avec effet P-A .

Se basant sur les déplacements données par les figures 1V.5 (a-d), une augmentation de

13.3% a été enregistré pour une structure a 20 étages avec u = 6% .(Figure IV.5-b).

Les meilleures performances ont été atteintes pour les

(Figures. IV5.c et 1V5.d) .

batiments a 40 et 60 étages

Des augmentations de 78 % et 49 % observées respectivement pour des structures a 40 et

60 étages avec un rapport de poids p=6% .
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Figure 1V.5: Influence de I'effet P-A sur la variation du déplacement au sommet de la
structure pour les batiments dont leurs planchers sont du type N°2 ;

(a):10 étages, (b): 20 étages, (c): 40 étages et (d) :60 étages.
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Pour les deux cas d'analyse sismique avec et sans effet P-A, Les figures IV.6 (a-b),

montrent 'influence du rapport en poids p sur 1'évolution des déplacements maximaux pour

différents hauteur de batiments dont leurs planchers sont de type N°2.

On observe de ces graphes que :

v La réponse sismique maximale est proportionnelle avec le rapport en poids p et la

hauteur de la structure .
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Figure 1V.6: Influence du rapport en poids p sur I'évolution des déplacements maximaux
pour les batiments dont leurs planchers sont du type N°2 pour différents nombre d'étage ;

(a) sans effet P-A , (b) avec effet P-A .
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D'apres les déplacements maximaux au sommet des structures présentés dans les figures
IV.7 (a-d), Il convient de noter que I'effet P-A est significatif pour les structures a 20 étages

et plus.

Une augmentation moyenne de 53 %,46% et 56% a été enregistré respectivement pour des

structure & 20,40 et 60 étages pour un rapport en poids p = 6%.
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Figure 1V.7: Influence de I'effet P-A sur la variation du déplacement au sommet de la
structure pour les batiments dont leurs planchers sont du type N°3 ;

(a):10 étages, (b): 20 étages, (c): 40 étages et (d) :60 étages.



IV.7. CONCLUSION

Dans le but de valider notre modeéle en éléments finis proposé pour I'analyse des grands
batiments contreventés par murs refends et portiques avec prise en compte de I'influence de
I'effet P-A, ona compare les fréquences circulaires calculées par ce modele mais en ignorant
les effets P-A a celles établies par Rafezy et al (2008) [27].

Il en ressort que la méthode proposée donne des résultats proches de celles trouvées par
Rafezy et al (2008).

La prise en compte des effets P-A dans le modéle proposé dans 1'analyse en vibrations
libres réduit les fréquences naturelles. Cette réduction affecte aussi bien la fréquence

fondamentale que les fréquences des modes supérieures de vibrations.

La réduction entres les fréquences circulaires calculées avec et sans tenir compte des
effets P-A sont plus prononcées pour les batiments a 40 et 60 étages comparées a celles
obtenues pour les batiments a 10 et 20 étages. En effet, un taux de réduction de 8.12 % est

observé pour les batiments a 60 étages dont le plancher est du type N°3.

Le but I'analyse sismique est de montrer comment la prise en compte des effets P-A dans
le modéle proposé influe sur I'évolution du déplacement maximal de la structure sous

sollicitations sismiques (séisme de Hachinohe).

Les résultats obtenus ont montré I'importance de tenir compte des effets P-A dans 1'analyse
sismique des grands batiments contreventés par murs refends et portiques pour bien estimer le

déplacement maximal au sommet des batiments élancés.

Il n'y avait pas d'amplification particuliére dans les réponses sismiques a I'égard des effets
P-A pour les structures de batiment a 10 et 20 étages. Ceci peut étre expliqué par l'effet de
résonnance induit par l'accélerogramme de Hachinohe, dont le rang de ses fréquences
dominantes se trouve entre 0,19 a 2,19 Hz. Cet intervalle est inclus dans celui des fréquences

fondamentales des structures a 10 et 20 étages.
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CONCLUSION GENERALE

Dans les grands batiments contreventés par des murs de refends et des portiques,
I'emplacement adéquat de ces éléments entraine le plus souvent une configuration

dissymétrique

Une méthode de calcul analytique des caractéristiques dynamiques des grands batiments
contreventés par les murs voiles et portiques vient d'étre exposée. La simplicité d'utilisation de
cette méthode via un calcul manuel rapide permettra son intégration dans les conceptions

préliminaires des structures.

L'objectif de ce travail est de développer un modele éléments finis pour le calcul
dynamique des grands batiments asymétriques contreventés par des murs de refend et
portiques en incluant les effets P-A qui peut étre utilisé pour l'analyse en vibration libres, de

flambage (instabilité) et sismique.

Dans le but de valider notre modele en éléments finis propose, on a comparé les
fréquences circulaires calculées par ce modéle mais en ignorant les effets P-A a celles
établies par Rafezy et al (2008) [27]. Il en ressort que la méthode proposée donne des résultats

proches de celles trouvées par Rafezy et al (2008).

Une étude paramétrique établie sur des structures contreventés par des murs de refends et
des portiques avec prise en compte de l'influence de I'effet P-A a été réalisé sur des les

mémes structures proposées par Rafezy et al (2008) [27].

L'objectif de cette étude une étude été de savoir I'influence de I'effet P-A sur les
fréquences circulaires en vibrations libre et I'évolution des déplacements maximaux des

structures sous sollicitations sismiques.
Les principales observations de cette étude sont résumees ci-dessous:
1- Analyse en vibrations libres:

» La prise en compte des effets P-A dans le modéle proposé réduit les fréquences
naturelles. Cette réduction affecte aussi bien la fréquence fondamentale que les

fréguences des modes supérieures de vibrations.

» La réduction entres les fréquences circulaires calculées avec et sans tenir compte

des effets P-A sont plus prononcées pour les batiments a 40 et 60 étages comparées
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a celles obtenues pour les batiments a 10 et 20 étages. En effet, un taux de réduction

de 8.12 % est observé pour les batiments a 60 étages.
2- Analyse sismique:

» Les résultats obtenus ont montré lI'importance de tenir compte des effets P-A dans
I'analyse sismique des grands batiments contreventés par murs refends et portiques

pour bien estimer le déplacement maximal au sommet des batiments élancés

» La réponse sismique maximale est proportionnelle avec le rapport en poids p et la

hauteur de la structure

» L'augmentation des déplacements maximaux aux sommets des structures apres la

prise en compte de I'effet P-A dans les calculs.

» Dans cette étude, l'accent a été mis sur le rapport de poids u qui se réfere aux
charges de gravité. La contribution de ce paramétre a conduit a une influence

significative sur les déplacements maximaux aux sommets des structures.

» Cette étude a démontre la difficulté de prévoir I'évolution des déplacements
maximaux aux sommets des structures. Il a été souvent dit que les déplacements
maximaux sont fortement dominées par la gamme de fréquences dominantes de
I'enregistrement du tremblement de terre d'entrée comme source d'effets de

résonance.
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