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Résumé

Un défi majeur dans le génie parasismique est de développer des méthodes simples et
pratiques permettant d'estimer le niveau de capacité et la demande sismique des structures en
tenant compte de leur comportement inélastique. Cette recherche vise a fournir des lignes
directrices pour la modélisation numeérique des éléments en béton armé afin d'évaluer la
performance sismique des structures. Différentes approches de modélisation avec plusieurs
types de modeles numériques des éléments en béton armé sont disponibles dans des logiciels
d'analyse structurelle non linéaire. Puisque ces modeles numeériques sont formulés en fonction
de différentes hypothéses et théories, la précision des modeles, le temps de calcul et
I'applicabilité varient, ceci pose de grandes difficultés dans la pratique de I'ingénierie et limite
la fiabilité des résultats des analyses. La recherche et le développement de nouveaux modeles
sophistiqués ont été, et sont toujours, d'un grand intérét, car l'augmentation de la puissance de
calcul et de la technologie a permis des calculs numériques encore plus rapides. Dans cette
étude, trois méthodes d’analyse sont utilisées telles que I’analyse statique non linéaire
(pushover), I’analyse dynamique non linéaire temporelle et I’analyse dynamique incrémentale
en utilisant des modéles numériques représentatifs des éléments de portiques en béton arme.
Ceux-ci comprennent les formulations de plasticité distribuée basées sur les déplacements et
sur les forces, les éléments de plasticité concentrée avec des rotules plastique aux extrémités
des éléments. L’applicabilité¢ de ces modéles est évaluée par comparaison avec les résultats
expérimentaux. La précision d'un modele numérique est évaluée en fonction du déplacement
au sommet, du déplacement relatif (inter-étage), de 1’effort tranchant maximum de I'étage, du
modele d'endommagement et de la capacité de dissipation de I'énergie de la structure. Les
résultats obtenus permettent une meilleure compréhension du comportement des portiques en
béton armé soumis a des charges sismiques et des caractéristiques et des potentialités de
toutes les procédures, aidant les ingénieurs a choisir la meilleure approche pour effectuer une

analyse non linéaire.

Mots clés : Analyse statique non linaire, Analyse dynamique non linéaire, Portiques,
Beéton armé, Plasticité concentrée, Plasticité distribuée, Eléments en force, Eléments en

déplacement.



Abstract

A major challenge in performance-based earthquake engineering is to develop simple
and practical methods for estimating capacity level and seismic demand on structures by
taking into account their inelastic behavior. This research aims to provide guidelines for the
numerical modeling of reinforced concrete (RC) frame elements in order to assess the seismic
performance of structures. Different modeling approaches with several types of numerical
models of reinforced concrete elements are available in nonlinear structural analysis
packages. Since these numerical models are formulated based on different assumptions and
theories, the models accuracy, computing time, and applicability vary, which poses a great
difficulty to practicing engineering and limits their confidence in the analysis resultants.
Research and development of new sophisticated models have been, and still are, of great
interest, as rising computational power and technology has allowed even faster numerical
calculations. In this study, three analysis methods are used such as nonlinear static analysis
(pushover), nonlinear dynamic analysis time-history and the incremental dynamic analysis
using numerical models representative of reinforced concrete frame elements. These include
the displacement-based and force-based distributed plasticity formulations, concentrated
plasticity with plastic hinge elements at the ends of the elements. The applicability of these
models is evaluated by comparison with the experimental results. The accuracy of a numerical
model is evaluated according to the top displacement, inter-storey drift, Maximum storey
shear, damage pattern and energy dissipation capacity of the frame structure. The obtained
results provide a better understanding of the behavior of reinforced concrete frames subjected
to seismic loads and the characteristics and potentialities of all procedures, helping engineers

to choose the best approach to perform a nonlinear analysis.

Keywords: Nonlinear static analysis, Nonlinear dynamic analysis, Frames, Reinforced
concrete, Concentrated plasticity, Distributed plasticity, Force based elements, Displacement

based Elements.
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fy - La limite élastique de I'acier.

K : La matrice de rigidité de I'élément.

€.. La déformation du béton confiné.

€co: La déformation du béton non confiné.

Emax - La déformation maximale absolue a I'instant de I'inversion de déformation.
&, . La déformation de plastification initiale.

fe-: Larésistance a la compression du béton confiné.
f, : Larésistance du béton non confiné.

{F} : Le vecteur de force d'étage.

L : La longueur du poteau.

Lp : La longueur de la rotule plastique.

Lp' : La courbure plastique au-dessus de la base du poteau.



Lsp : La longueur de pénétration de la déformation.
[M] : La matrice de masse.

P : La charge axiale.

Q' : Le vecteur des forces nodales.
q' : Le vecteur des déplacements nodaux.

r : Le rapport du module initial du béton a la différence des modules d'élasticite initial et sécant.
T : La période fondamentale d’une structure.

T,4 : La période initiale du systeme a un seul degré de liberté équivalent.

u, : Déplacement au sommet.

i, . L'histoire de I'accélération du sol.
w : Le parametre de durcissement.
V,, : L’effort tranchant a la base.

X : Le rapport de la contrainte de compression longitudinale du béton.
o, . La contrainte de plastification initiale.

A, : Le déplacement plastique.

A, : Le déplacement ultime.

: Le déplacement élastique.

¢, . La courbure ultime.

¢y - La courbure élastique idéale.
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1.1. Introduction générale

Au cours des dernieres décennies, les chercheurs en génie parasismique ont essayé de
développer des approches simples et précises pour prédire la capacité sismique et la demande
des structures en béton armé en tenant compte de leur comportement inélastique (Chopra A. K.,
et al. 2004). Les structures dans les régions a risque sismique élevé ne répondent pas de maniére
¢lastique au maximum d’un tremblement de terre au cours de leur vie, elles devraient se
déformer bien dans le domaine inélastique et dissiper de I'énergie par le mouvement de la base
grace a un comportement hystérétique stable des composants structurels. Etant donné que les
déformations inélastiques sont généralement concentrées dans certaines régions critiques de la
structure, la prédiction précise du comportement mécanique de la structure lors des excitations
sismiques dépend du développement de modeles numériques fiables qui décrivent le
comportement hystérétique de ces régions. Idéalement, ces modeles devraient étre basés sur
une représentation précise du comportement matériel en tenant compte des états de contrainte
ou de déformation et en identifiant les principaux paramétres qui influent sur le comportement
hystérétique de chaque région critique afin de prédire le comportement jusqu'a la rupture d'un
composant structurel pendant la réponse sismique. En méme temps, ces modeéles devraient étre
efficients en termes de calculs, de telle sorte que la réponse dynamique des structures de

plusieurs étages sous les excitations du seisme puisse étre déterminée dans un délai raisonnable.

En raison du grand nombre de parametres pouvant influencer le comportement des
structures en béton armé sous I’effet d’'un mouvement fort de sol, les investigations
expérimentales ne peuvent fournir qu'une quantité limitée d'informations. En outre, l'interaction
entre les différents parameétres ne peut pas étre isolée et étudiée. Dans la plupart des structures,
un test sur prototype n'est pas économiquement réalisable et les effets de tailles différentes font
que l'extrapolation directe des résultats des tests a petite échelle aux structures a grande échelle
est douteuse.

Le colt élevé des recherches expérimentales a nécessité le développement de modeles
numériques simplifiés pour I'estimation avec un niveau de confiance adéquat, de la demande
sismique des structures en béton armé. Ces modeles varient selon leur degré de complexité en
termes de base théorique et de leur mise en ceuvre informatique. La réponse des batiments en
béton armé aux excitations sismiques dépend de plusieurs facteurs, tels que les caractéristiques

du tremblement de terre, la qualité du sol et les propriétés structurelles.
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La détermination des propriéetés structurelles d'un batiment en béton armé est une étape
essentielle dans I'évaluation de sa réponse sismique. En regle générale, la rigidité initiale, la
capacité ultime et les différentes demandes de ductilité globale et locale sont quelques-uns des
parametres inclus dans cette évaluation. Dans certains cas, il peut étre nécessaire d'évaluer la
rigidité résiduelle et la capacité de charge d'un batiment aprés un fort mouvement de sol. Il a
été conclu que le comportement structurel et I'endommagement des structures lors de forts
tremblements de terre sont essentiellement contrélés par les capacités de deéformation
inélastique des éléments structuraux ductiles. En conséquence, cela signifie qu’une évaluation
compleéte de la conception résistante aux séismes des structures en béton armé nécessite souvent
une analyse non linéaire. Pour cela, le développement des méthodes de calcul numériques
puissantes telles que la méthode des éléments finis ont rendu possible I'étude de la réponse des

structures en béton armé dans le domaine non linéaire.

Actuellement pour atteindre ce but, deux méthodes d'analyse non linéaire principales
sont proposées pour I'évaluation des structures, avec différents niveaux de complexité et de
I'effort de calcul requis, I'une est lI'analyse statique non linéaire appelée (analyse pushover) et

I'autre est I'analyse dynamique non linéaire.

L'objectif principal de cette thése, est d’évaluer I’influence de certains paramétres
d’intérét sur les réponses dynamique et statique non linéaires des portiques en béton armé. IS
sont principalement divisés en deux catégories ; la plasticité distribuée, ou la plasticité peut se
former n'importe ou le long de la longueur de I'élément, et la plasticité concentrée, ou la
formation de rotules plastiques est limitée aux extrémités de I'élément. Les éléments de
plasticité distribuée sont modélisés avec l'approche fibre, qui consiste a discrétiser la section de
I'élément en plusieurs fibres, en plus de la discrétisation le long de la longueur de I'élément. Ses
deux principales formulations sont la méthode basée sur les déplacements (DB), qui est la
formulation des éléments finis manuels classiques, et la méthode basée sur les forces (FB)
(Neuenhofer & Filippou, 1997). La formulation en déplacement est basée sur des fonctions de
forme de déplacement, tandis que la formulation en force est basée sur des fonctions de forme

de forces internes.
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1.2. Syntheése bibliographique

L'avenement du génie parasismique a mis l'accent sur la simulation de la réponse non
linéaire d'un systeme structural aux excitations sismiques. Les techniques d'analyse non linéaire
des structures en béton arme recherchent des applications de conception pratiques pour évaluer
la performance des structures sous charges statiques et dynamiques. Les nouvelles lignes
directrices de conception parasismique FEMA-273 (1997) exigent que les batiments soient
analysés en utilisant des analyses statiques non linéaires (pushover) ou des analyses

dynamiques non linéaires pour contréler les demandes globales et locales.

L'analyse dynamique non linéaire est considérée comme la méthode d'analyse la plus
puissante et la plus précise pour évaluer la réponse sismique des batiments. Il a donc été
recommandé d'utiliser I'analyse dynamique non linéaire dans la plupart des codes d'usages pour
la conception parasismique. Cependant, I'analyse dynamique non linéaire a une demande
computationnelle extrémement lourde et prend beaucoup de temps, particulierement quand une
structure possede un grand nombre de degrés de liberté. Alternativement, la méthode statique
non linéaire, ou l'analyse pushover, ou un ensemble de forces latérales équivalentes sont
appliquées aux structures afin d’obtenir la résistance et la demande de ductilité de la structure,
est une méthode efficace pour estimer la demande sismique des batiments. En raison de sa
simplicité et de sa précision raisonnable, elle permet une évaluation directe de la performance

de la structure a chaque état limite (Tehranizadeh et Moshref 2011).

La méthode statique pushover a été présentée et développée au cours des vingt dernieres
années par Saiidi et Sozen (1981), Fajfar et Gaspersic (1996) et Bracci et al. (1997), entre autres.
La méthode est également décrite et recommandée en tant qu'outil de conception et d'évaluation
par le programme national de réduction des risques sismiques (NEHRP) (FEMA 273) pour la

réhabilitation sismique des batiments existants.

Diverses améliorations et applications de la méthode pushover (Kim et D'Amore, 1999,
Fajfar, 2000, Athanassiadou, 2008, Lagaros et Fragiadakis, 2011, Poursha et al. 2014) sont
toujours d'actualité. Dernierement, la méthode pushover multimodales a fait I'objet d'un
développement croissant et continu, ainsi que d'une utilisation active (Chopra et Goel, 2002,
Kunnath, 2004 et Kalkan et Kunnath, 2006).

Dans de nombreuses recherches (Chopra et al., 2004, Goel et Chopra, 2005, Kalkan et
Kunnath, 2007, Shakeri et al., 2008, Sucuoglu et Gunay, 2011, Ghahari et al., 2013, Maniatakis
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et al., 2013), l'influence des modes supérieurs dans 1’analyse pushover a été étudiée avec une

conclusion que ceux-ci ont un impact considérable sur la réponse de la structure.

La procédure d'analyse pushover modale adaptative, développée par Gupta et Kunnath
(2000), Kalkan et Kunnath (2006) et Antoniou et Pinho (2004) combine la réponse de I’analyse
pushover modale individuelle pour tenir compte de I'influence des modes supérieurs et integre
les effets de modifications des propriétés modales pendant la réponse inélastique gréace a sa
fonction adaptative. Cette méthode peut reproduire les caractéristiques de réponse essentielles,
en donnant une mesure raisonnable de la contribution possible des modes supérieurs dans toutes
les phases de la réponse. Cependant, pour obtenir une grande précision, les propriétés modales
doivent étre actualisées le plus souvent possible, ce qui rend I'effort de calcul de I'analyse

pushover modale adaptative comparable a celui de la méthode dynamique non linéaire.

Dans certains articles (Mwafy et Elnashai, 2001, Magliulo et al., 2007, Causevic et
Mitrovic, 2011, Kashkooli et Banan, 2013, Balic et al., 2014, Mourad et Sabah, 2015), une
comparaison des résultats entre 1’analyse statique et 1’analyse dynamique non linéaires des

structures a été faite.

L'utilisation de l'analyse non linéaire des structures en beton armé nécessite la
disponibilité de modéles robustes et efficaces pour effectuer des analyses dans un délai
raisonnable (Coleman et Spacone 2001). Plusieurs chercheurs ont étudié la performance de
différentes stratégies de modélisation non linéaire pour simuler la réponse des structures en
béton armé soumises a des charges sismiques. Les modeles en éléments finis pour la réponse
matérielle non linéaire des éléments poteau-poutre peuvent étre classés dans deux catégories :
la plasticité concentrée et la plasticité distribuée. Dans la plasticité concentrée, le comportement
non linéaire d'un élément est simulé par des ressorts rotatifs aux extrémités d'un élément
linéaire-élastique. Le modele a deux composantes (Clough et al. 1965) et le modéle a une
composante (Giberson 1967) sont les approches les plus courantes pour les éléments poteau-
poutre a plasticité concentrée. Les éléments a plasticité distribuée sont basés sur la formulation
basée sur le déplacement ou la force, qui permettent a la rotule plastique de se former a
n'importe quel endroit et de tenir compte de l'interaction du moment et de 1’effort axial en
intégrant la réponse force-déformation des sections le long de la longueur de I'élément. Le
comportement a une seule section est décrit par un modeéle fibre de (EI-Tawil et Deierlein 1998).
Le nombre de sections et leurs localisations sont déterminés par la regle de quadrature
numérique, telle que celle basee sur la quadrature de Gauss, utilisée pour intégrer la relation

force-déformation de I'élément.
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Les premiers modeles de plasticité concentrée étaient constitués d'un élément élastique
avec deux ressorts de rotation/translation non linéaires, un a chaque extrémité de I'élément
(Giberson, 1967). Dans cette approche, cependant, la longueur de la zone inélastique a
I’extrémité est supposée égale a zéro. Alternativement, un élément élastique est lié a un élément
plastique de longueur non nulle, en paralléle, et la matrice de rigidité du systeme est établie par
sommation des composantes élastiques et inélastiques individuelles (Clough et Johnston, 1966).
Bien que ces premiers modeles aient utilisé une relation bilinéaire moment-rotation, les modéles
suivants ont utilisé une approche de rotation du moment multilinéaire pour améliorer la
précision du modéle (Takizawa et Aoyama, 1976, Darvall et Mendis, 1985). Différents modeles
de plasticité concentrée ont été présentés plus tard, et une description plus précise du
comportement non linéaire des éléments en béton armé a été rendue disponible par des modéles
a plasticité distribuée (Soleimani et al. 1979). D'autres modeles (Filippou et al. 1992), y compris

des modeles multi phases utilisant des sous-éléments, ont été mis au point.

Initialement, les modeles de plasticité concentrée ont été utilisés pour I'analyse statique
des portiques en béton armé, puis ont été suivis par le développement de ces modeéles pour le
chargement cyclique. Ces approches ont conduit a une classe variée de modeles de plasticité
concentrée avec différents degrés de non-linéarité pour I'analyse cyclique ou dynamique de
structures en béton armé soumises a des charges de gravité et sismiques. En général, ces
modeles englobaient la dégradation de la rigidité due aux charges cycliques (Takeda et al. 1970)

et la rotation extréme en raison du glissement de la liaison des barres (Otani, 1974).

Krawinkler et Zohrei, (1982), Park et al. (1985a), Park et al. (1985b), ont développé des
modeles d’endommagement qui sont un autre groupe de modeles de plasticité concentrée
initialement utilisés pour I'analyse cyclique / sismique de structures en béton armé ou en acier.
En général, ces modéles introduisent un indice d’endommagement pris en fonction de la
dissipation d'énergie ou de la dissipation d'énergie en combinaison avec la déformation
maximale (Garstka et al. 1993, Rao et al. 1998).

Récemment, I’endommagement et la plasticité ont ét¢ combinés pour développer des
modeéles plus rationnels qui incluent la dégradation de la rigidité et de la force dans le cadre de
la non-linéarité concentrée (Cipollina et al. 1995, Marante et Florez-Lopez, 2003). Dans de tels
modeles, I’endommagement et la plasticité peuvent étre couplés ou découplés et des lois
distinctes sont nécessaires pour 1'évolution de I’endommagement et de la plasticité avec une

fonction de plasticité utilisée comme limite entre les déformations élastique et plastique.
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Certains chercheurs ont enrichi les modéles de plasticité concentrée avec une longueur
de rotule plastique pour aboutir a un modele plus réaliste. Cette technique a été utilisée, par

exemple, dans des modeles de Filippou et Issa (1988).

En conjonction avec une longueur de rotule plastique prédéfinie, la décomposition de la
rotation totale en composants élastiques et plastiques a été réalisée par certains chercheurs.
Cette décomposition permet des formulations basées sur la relation moment-courbure plut6t

que sur une relation moment-rotation (Riva et Cohn, 1990).

L'application d'une longueur de rotule plastique atténue le probléme qui se produit dans
les éléments ou les dommages et les déformations plastiques sont limités a des zones spécifiques
a l'intérieur de I'élément. Cependant, cette approche n'est pas adéquate dans les éléments qui
subissent des dommages importants ou de la plasticité (Marante et Florez-Lopez, 2003, Scott
et Fenves, 2006). De tels dommages ou plasticités étendues peuvent avoir lieu dans des poteaux
et des poutres avec des forces de compression axiales élevées. Dans ce cas, des modeéles plus
raffinés tels que les modeéles d'éléments en fibres devraient étre utilisés (Marante et Florez-
Lopez, 2003).

Les premiers modéles de plasticité distribuée étaient semblables aux modeles de
plasticité concentrée en ce que les éléments en portique étaient divisés en sous-éléments, chacun
représentant un ressort de rotation non linéaire. Chaque sous-élément caractérise un effet
spécifique, tel que le comportement inélastique dd au moment de flexion et au cisaillement ou
au retrait de barre (Takayanagi et Schnobrich, 1979, Filippou et Issa, 1988). Bien que ces
formulations condensent les déformations inélastiques des ressorts, elles appartiennent a la
classe des modeles distribués car I'effet des déformations inélastiques le long de I'élément est

pris en compte.

Dans I'approche classique des fibres, I'nypothese de Navier-Bernoulli est adoptée pour
la distribution des déformations axiales sur la profondeur de la section et I'effet de cisaillement
sur le comportement non linéaire des fibres est supposé négligeable (Taucer et al. 1991,
Spacone et al. 1996). Negliger I'effet de cisaillement dans de nombreux cas, en particulier pour
les éléments minces, est raisonnable. Cependant, pour les élements dont les rapports de
portée/profondeur sont inférieurs a 5, les effets de cisaillement deviennent importants et doivent
étre pris en compte. De plus, dans les éléments soumis aux charges cycliques, les effets de
cisaillement peuvent dominer la réponse des éléments, méme dans les éléments élancés

(Petrangeli et al. 1995). Les tentatives de prise en compte de I'effet de cisaillement dans la
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formulation d'éléments de fibres a base de force suivent deux tendances spécifiques. Dans la
premiere, les cisaillements sont couplés a des tractions axiales au niveau du matériau (Petrangeli
et al. 1995, Petrangeli et al. 1999). Dans la seconde, les forces de cisaillement sont couplées a
d'autres forces au niveau de la section (élément) par des relations empiriques, alors qu'au niveau
mateériel les contraintes axiales et de cisaillement n'interagissent pas (Marini et Spacone, 2006).
La premiére approche est plus précise mais nécessite également plus de temps (de calcul) en

comparaison avec la seconde.

Dans la littérature sur la méthode des éléments finis, trois approches distinctes existent
pour formuler le probleme ; a savoir la technique de la rigidité directe ou la méthode de
déplacement, la méthode de flexibilité ou de la force et la méthode mixte ou hybride pour la
formulation des éléments (Zienkiewicz et Taylor, 2000). Dans la méthode de la rigidité, une
fonction de forme de déplacement prédéfinie est utilisée pour interpoler la valeur des
déplacements sur le domaine par rapport aux valeurs nodales correspondantes. Dans la
technique de flexibilité, une fonction d'interpolation prescrite est utilisée pour estimer la valeur
des forces généralisées sur le domaine par rapport aux forces nodales. Dans la formulation
mixte, les forces et les déplacements généralisés sont interpolés par rapport aux valeurs nodales

correspondantes par des fonctions de forme appropriées.

Dans l'approche des éléments de fibres, chaque section est subdivisée en fibres
longitudinales (filament) qui ont deux avantages. Premiérement, l'interaction force axiale-
moment de flexion est prise en compte directement et de maniére rationnelle. Deuxiémement,

le comportement de la section est déterminé en tracant la réponse uni-axiale de chaque fibre.

Monti et al. (1997a, b) ont utilisé le concept d'interpolation des forces plutdt que
d'interpolation des déplacements pour développer un élément pour l'analyse d’armatures
ancrées dans le béton et soumises a une charge cyclique. Cela a été étendu par Monti et Spacone
(2000) qui a développé un élement poutre qui prend explicitement en compte le glissement
entre les barres d'armature et le béton environnant. Ils ont décomposé la déformation de
I’armature en une déformation et un glissement d'ancrage pour établir leur formulation.
Malheureusement, le modele proposé est limité aux problémes de perte d’adhérence au sein

d’un élément fini poutre en raison de l'absence d'un modéle commun approprié.

Une étude des différents types de formulations d'éléments de portiques, y compris la
formulation basée sur le déplacement, la formulation basée sur la force et une méthode mixte

avec le glissement de la liaison, a été faite par Limkatanyu et Spacone (2002a, b). Ce travail
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élucide Il'efficacité de la méthode de flexibilité par rapport aux autres formulations. Cependant,
dans leur travail pour le modéle de flexibilité, ils ont signalé une instabilité numérique en raison
du plateau horizontal de la relation contrainte-glissement de liaison adoptée, conduisant a des

matrices de rigidité définies non positives sans aucune inversion.

De plus, Mazza et al. (2010) ont proposé un modéle de plasticité concentrée pour les
analyses statiques et dynamiques non linéaires du béton armé tridimensionnel, une loi de
moment-courbure bilinéaire et une surface d'interaction entre la force bi axiale et le moment de
flexion sont considérés. Apres une étude numérique, ils ont conclu que le modeéle de plasticité
concentrée est fiable et relativement simple, de sorte qu'il peut étre utilisé efficacement pour

I'analyse dynamique non linéaire de structures complexes a plusieurs étages.

Rodrigues et al. (2012) ont fait une comparaison entre la plasticité concentrée et la
plasticité distribuée. Les résultats de l'analyse expérimentale et numérique de 24 poteaux
montrent que la réponse globale est représentée de maniére satisfaisante avec les deux stratégies
de modélisation mais des différences significatives ont été trouvées dans la dégradation de la

résistance pour des demandes des déplacements plus élevés et la dissipation d'énergie.

Hashemi et al. (2012) ont étudié la réponse non linéaire des portiques en béton armé en
considérant I'effet de glissement entre le béton et les barres le long des éléments poutres,
poteaux et les nceuds. Ils ont utilisé la théorie des modeles de fibres pour simuler le
comportement du béton armé dans le domaine non linéaire, mais I'hypotheése de I’adhérence
parfaite entre le béton et les barres a été supprimée. La comparaison entre le modéle numérique
et I’expérimental de deux échantillons sous chargement cyclique a montré que la méthode
proposée peut modéliser le comportement non linéaire des portiques en béton armé avec une

trés bonne précision.

Ladjinovi et al. (2012) ont entrepris une étude comparative sur les modeles structuraux
d'analyse sismique des batiments a plusieurs étages en utilisant SAP2000 et OpenSees. Les
résultats de I'analyse pushover statique non linéaire, obtenus en utilisant SAP2000 et OpenSees,
ont eté satisfaisants du point de vue des changements de caractéristiques dans la relation force-

déplacement.

Armin Gharakhanloo (2014) a fait une comparaison entre des analyses numériques et
des données expérimentales. La comparaison a été faite a la fois pour la réponse force-

déplacement globale et pour la réponse de moment-rotation locale. Il a trouvé que les
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formulations d'éléments donnent des prédictions satisfaisantes de la réponse. Cependant, les
éléments formulés a base de force donnent de meilleures valeurs de I’effort tranchant a la base
que les éléments formulés en déplacement, étant donné que leur champ de force est imposé, en
plus d'avoir moins de demande de calculs en raison de la nécessité d’utiliser moins d'éléments

pour chaque élément structurel.

1.3. Objectif de la these

L'objectif principal de cette these, qui est actuellement aussi d'un grand intérét de
recherche, est d’apporter une modeste contribution pour I’analyse dans le domaine non linéaire
de portiques en béton armé en utilisant différentes méthodes d’analyse telles que 1’analyse
statique non linéaire (pushover) et I’analyse dynamique non linéaire. Les parameétres principaux

utilisés dans notre recherche sont :

- Deux approches pour la modélisation de la non linéarité matérielle ; la plasticité
distribuée, ou la plasticité peut se former n'importe ou le long de la longueur de
I'élément, et la plasticité concentrée, ou la formation de la rotule plastique est limitée
aux extrémités des éléments. Les éléments de plasticité distribuée sont modélisés
par I'approche fibre, qui consiste a discrétiser la section de I'élément en plusieurs
fibres matérielles, en plus de la discrétisation le long de la longueur de I'élément.

- Deux types de formulations utilisées pour les éléments poteaux-poutres dans
I'analyse structurale sous charges sismiques; la formulation basée sur les
déplacements (DB), qui est la formulation classique des éléments finis basée sur les
fonctions de forme de déplacement, et la formulation basée sur les forces (FB) qui

est basée sur des fonctions de forme des forces internes.

La thése est structurée en six chapitres. Le premier chapitre commence par une
introduction générale concernant le theme de recherche ainsi qu’une synthese bibliographique
des plus importants travaux antérieurs consacrés a ce sujet. Dans le second chapitre on se
propose de présenter quelques aspects sur le comportement mécanique du béton et I’acier sous
différents états de contraintes. Le troisieme chapitre est consacré a une présentation détaillée de
la modélisation des éléments en béton armé dans le domaine non linéaire (la modélisation
matérielle avec plasticité concentrée et distribuée et avec des éléments basés sur les forces ou
sur les déplacements). Différentes méthodes d’analyse non linéaire statique et dynamique pour
I’analyse des structures en béton armé sous actions sismiques sont présentées dans le Chapitre

quatre. Une simulation numerique intensive de plusieurs portique en tenant compte des divers
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paramétres déja cités a été entreprise au chapitre cing ainsi qu’une interprétation et une
discussion des résultats obtenus. Dans le chapitre six sont présentées les principales conclusions
pouvant étre tirées de cette étude ainsi que des recommandations pour des travaux ultérieurs

dans ce domaine.
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2.1. Introduction

Afin de prévoir de maniére numérique la réponse inélastique compléte des structures en
béton armé sous I’action sismique, le modéle utilisé doit étre capable de représenter

correctement les différentes non-linéarités presentes.

Les structures en béton armé sont constituées de deux matériaux ayant des
caractéristiques différentes, a savoir le béton et l'acier, et pour aborder avec succes la
modélisation du comportement jusqu’a rupture des éléments en béton armé et déterminer leur
capacité de charge, il est nécessaire de connaitre les lois de comportement des matériaux béton

et acier.

L'acier peut étre considéré comme un matériau homogene et ses propriétés matérielles
sont genéralement bien définies. Le béton est, par contre, un matériau hétérogéne composé de
ciment, de mortier et d'agrégats. Ses propriétés mécaniques se dispersent plus largement et ne
peuvent pas étre définies facilement.

Pour étudier le comportement des structures en béton armé soumises aux actions
répétées et alternées de type séismique, il est tres important d'avoir des informations sur le
comportement du béton et de I'acier et des éléments en béton armé sous de telles charges. Si la
loi de comportement de I'acier et du béton sous chargement statique monotone est connue
depuis longtemps, les recherches concernant le comportement cyclique et dynamique sont
toujours en cours. Nous allons passer en revue les principales recherches entreprises dans ce

domaine.

2.2. Comportement mécanique du béton

2.2.1. Généralités

Le comportement complexe du béton, qui provient de la nature composite du matériau,
nécessite le développement de modéles constitutifs appropriés. Bien que récemment, il y ait
eu un grand nombre de contributions remarquables, avec différents niveaux de complexité et
d'applicabilité, les caractéristiques completes du comportement matériel n‘ont pas toujours été
reconnues et reflétées dans la modélisation. Un développement ultérieur dans la modélisation
constitutive des matériaux en béton est donc nécessaire, avec la motivation d'incorporer
d'importantes caractéristiques observées experimentalement du comportement matériel dans

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

application des charges contribue au comportement non linéaire du béton.
2.2.2. Comportement uni axial
2.2.2.1. Comportement sous chargement monotone

Le comportement mécanique du béton est fortement non linéaire en traction et en
compression. Dans la compression uni axiale, trois stades différents de déformations (figure
2.1) peuvent étre observés (Kotsovos et Newman, 1977 ; Chen et Han, 1988). Pour les
contraintes axiales jusqu'a environ 30% de la contrainte de compression maximale f;, le
comportement uni axial en compression du béton peut étre considéré comme linéaire, les

microfissurations existantes dans le matériau restant pratiquement inchangeées (zone 1).

Le deuxiéme stade est compris entre 0.3 £, et 0.75 f,/(zone 2), dans lequel des fissures
se développent en raison de la rupture des liaisons (entre les constituants), et les fissures dans
les surfaces agrégées proches commencent a se chevaucher. Cependant, la propagation des
fissures est encore stable jusqu'a ce que la contrainte atteigne environ 0.75 f., ce qui est
généralement appelé le début de la propagation de la rupture instable. Au-dela de ce niveau de
contrainte est le troisieme stade de déformation (zone 3) dans lequel les fissures de mortier
rejoignent des fissures d'adhérence a la surface des agrégats proches et forment une zone de
rupture. Une déformation supplémentaire peut étre localisée, suivie de fissures majeures

paralléles a la direction de la charge appliquée, ce qui entraine une rupture de I'échantillon.
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Fig. 2.1. Comportement du béton sous charge de compression monotone et cyclique
(Apres Bahn et Hsu 1998).

2.2.2.2. Comportement sous chargement cyclique

L'analyse des structures en béton armé soumises a des chargements dynamiques ou
cycliques nécessite des modéles de contrainte-déformation réalistes pour reproduire le
comportement réel de la structure. La recherche sur la réponse cyclique du béton pour fournir
des modeles efficaces capables de prédire toutes les caractéristiques hystérétiques du matériau
soumis a un chargement cyclique s’est étalée sur plusieurs décennies. Depuis la publication des
premiers travaux visant a caractériser le comportement cyclique du béton (Sinha et al. 1964),
un effort de recherche important a été consacré a ce domaine, qui s'est encore accru avec le

développement récent de méthodes de calcul appliquées aux structures en béton armé.

Dans le cadre de cette étude, des modéles simplifiés qui sont essentiellement des
formulations mathématiques dérivées de la genéralisation des résultats d'essais pour le béton
sous divers chargements sont présentés. Beaucoup de ces modeles ont été documentés dans la
littérature, tels que Sinha et al. (1964), Karsan et Jirsa (1969), Yankelevsky et Reinhardt (1987),
Mander, Priestley et Park (1988), Bahn et Hsu (1998), Chang et Mander (1994), Palerme et
Vecchio (2003) et Mansour et Hsu (2005). La plupart d'entre eux se réferent uniqguement au
comportement de compression cyclique du béton et seuls quelques-uns considerent la réponse

de traction cyclique.

Sinha et al. (1964) ont entrepris une étude expérimentale sur le comportement du béton
ordinaire soumis a une compression cyclique. Une série de quarante-huit essais a été effectuée
sur des cylindres en béton pour obtenir des informations sur les propriétés de la courbe

enveloppe et des courbes de déchargement et de rechargement, et ensuite des relations
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analytiques contrainte-déformation pour la charge cyclique ont été proposées. Ils ont supposé
la propriété d'unicité des relations contrainte-déformation (c'est-a-dire si I'enveloppe de la
courbe de déchargement et de rechargement passant par n‘importe quel point dans le plan de
contrainte-déformation reste indépendante de I'historique de la charge précédente, alors la
relation contrainte-déformation est unique) pour prédire le comportement du béton soumis a
une charge de compression arbitraire. Cette hypothese a été réfutée par des preuves

expérimentales ultérieures.

Karsan et Jirsa (1969) ont développé une étude expérimentale du comportement du
béton ordinaire soumis a des contraintes de compression répétees de différents niveaux. Un
total de 46 poteaux courts rectangulaires a été testé sous des charges axiales variables de
maniere cyclique. Ceci a été réalisé afin de déterminer I'enveloppe contrainte-déformation et
les courbes de déchargement et de rechargement. Les résultats des essais ont indiqué que les
chemins de contrainte-déformation sous charge cyclique généralement ne dépassent pas la
courbe d’enveloppe ; de plus, cette courbe peut étre modélisée comme la courbe contrainte-
déformation obtenue sous chargement monotone jusqu'a la rupture (figure 2.2). Les auteurs ont
remarqué que les courbes de chargement et de déchargement a partir d'un point dans le domaine
contrainte-déformation n'étaient pas uniques et que la valeur de la contrainte et de la
déformation au pic du cycle de chargement précédent devait étre connue pour estimer la
réponse. lls ont considéré la déformation plastique résiduelle comme un parametre principal
pour déterminer I'équation de la courbe de déchargement et ont proposé une formule empirique
pour corréler la déformation plastique résiduelle avec le point sur I'enveloppe a partir de laquelle

commence le déchargement.
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Fig. 2.2. Résultat typique d'un essai de compression cyclique (Karsan et Jirsa, 1969).

Lorsque le rechargement commence a partir d’une contrainte nulle pour correspondre a
la courbe enveloppe, on constate que la courbe de rechargement devient plutét plate dans la
plus grande partie de sa gamme et peut étre représentée par une droite simple (Sinha et al.1964)

ou une parabole de second ordre (Karsan et Jirsa, 1969).

Yankelevsky et Reinhardt (1987) ont proposé un modele contrainte-déformation uni
axial simple, basé sur les propriétés géométriques des courbes de I'historique de la charge dans
le plan de contrainte uni axiale. lls ont modélisé le cycle complet de déchargement-
rechargement par un ensemble de courbes linéaires reconstituées définies par un ensemble de

six lieux géométriques (appelés points focaux) dans le plan contrainte-déformation.

Mander, Priestley et Park (1988) ont développé un modele contrainte-déformation pour
le béton soumis a une charge de compression inversée uni axiale avec des incursions en traction
et confiné par un renforcement transversal. Le modele contrainte-déformation est illustré sur la
figure 2.3. lls ont utilisé une expression modifiée de I'équation suggérée par Popovics (1973)
pour le chargement de compression monotone. Pour une vitesse de déformation lente (quasi
statique) et une charge monotone, la contrainte de compression longitudinale du béton est

donnée par :

f= SHleexr (2.1)
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Ou f' . est la résistance a la compression du béton confiné et x est un rapport de la
contrainte de compression longitudinale du béton (g.), r est le rapport du module initial du
béton a la différence des modules d'élasticité initial et sécant. Ces parametres et leurs
composants sont exprimés mathématiquement par :

x =< (2.2)

€cc

€oe = Ecg [1 +5 (If— - 1)] (2.3)

Comme suggéré par Richart et al. (1928), ou f,, et €., = la résistance du béton non

confiné et la déformation correspondante, respectivement (généralement €., = 0.002), et

r=—=2x (2.4)

Ou
Ec = 5000,/f",, MPA (2.5)

E. est le module d'élasticité tangent du béton (1 MPa = 145 psi), et

f’CC
Egee = — (2-6)

First hoop fracture
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Fig. 2.3. Modeéle de Mander et al. (1988) pour la réponse monotone du béton confiné et non confiné.
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La courbe de déchargement a été déterminée par l'ajustement des parametres, sur la base
de courbes de déchargement expérimentales sélectionnées pour le béton confiné et non confiné.
Pour la courbe de rechargement, une relation contrainte-déformation linéaire est supposée entre
le point de contrainte égale a zéro et la déformation de déchargement, tandis qu'une courbe de
transition parabolique est adoptée entre la déformation de dechargement et le retour a la
contrainte-déformation monotone. Martinez-Rueda et Elnashai (1997) ont modifié ce modele

pour inclure I'effet de la dégradation de la rigidité et de la résistance due a la charge cyclique.

Chang et Mander (1994) ont proposé un modele avancé pour simuler le comportement
hystérétique du béton confiné et non confiné a la fois en compression et en traction cycliques
pour le béton ordinaire et a haute résistance, y compris pour la premiere fois, les effets de
dégradation produits par un bouclage partiel et un modéle de fermeture de fissures. L'équation
utilisée par les auteurs pour les courbes de déchargement et de rechargement était une équation
générale de Ramberg et Osgood (1943) ajustée par une série de parametres : la pente a l'origine
et la pente a la fin de chaque courbe. Le comportement complet du béton sous chargement
cyclique a été défini par une série de régles pour chaque type de courbe (courbes d'enveloppes,
courbes de déchargement et courbes de rechargement). Pour définir les propriétés cycliques du
béton en compression, une analyse de régression statistique a été réalisée sur les données
expérimentales de Sinha et al. (1964), Karsan et Jirsa (1969), Spooner et Dougill (1975),
Okamoto et al. (1976) et Tanigawa et Uchida (1979). Les mémes expressions proposées par les

auteurs pour la compression ont été utilisées pour la réponse cyclique en traction.

Bahn et Hsu (1998) ont développé une étude paramétrique et une étude expérimentale
sur le comportement du béton sous contrainte de compression cyclique aléatoire. Ils ont étudié
de maniere semi-empirique un ensemble de parametres qui contrélent la forme globale de la
courbe contrainte-déformation cyclique. Cela a été réalisé en combinant la simulation théorique
et une série de résultats expérimentaux. Une équation du type de puissance a été proposée pour

la courbe de déchargement et une relation linéaire pour la courbe de rechargement.

Un modele constitutif du béton cohérent avec une approche de champ de compression
modifié (Modified Compression Field Theory, Vecchio et Collins, 1986) a été proposé par
Palermo et Vecchio (2003). Le modele cyclique présenté par les auteurs considére le béton a la
fois en compression et en traction. Les courbes de déchargement et de rechargement sont liées
aux courbes d'enveloppe, qui sont représentees par les courbes de réponse monotones. Le

déchargement est modélisé en utilisant une formulation de Ramberg-Osgood, en considérant
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les conditions aux limites au début du déchargement et a une contrainte égale a zéro. Le
rechargement est modélisé par une courbe linaire avec une rigidité de rechargement
dégradante. Ce modele considere également le cas du déchargement-rechargement partiel et
d'une fonction de fermeture de fissure linéaire. Tous les parametres du modele ont été

déterminés statistiquement a partir des essais développés par d'autres auteurs.

Une extension du modéle a membrane adoucie (Hsu et Zhu, 2002) soumis a des
contraintes de cisaillement cycliques inverses a été présentée par Mansour et Hsu (2005) (figure
2.4). Ce travail comprend une relation constitutive uni axiale cyclique pour le béton qui prend
en compte un adoucissement de la résistance a la compression du béton causée par une
déformation de traction constante dans la direction orthogonale. Les courbes de déchargement

et de rechargement ont été formées par un ensemble de courbes linéaires reconstituées.
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Fig. 2.4. Modele analytique des courbes de contrainte-déformation cycliques du béton (Mansour et Hsu, 2005).

Plus récemment, Sakai et Kawashima (2006) ont proposé un modéle de déchargement
et de rechargement du béton confiné par armature transversale. Ce modéle est basé sur les

résultats d'essais sur des éprouvettes d’un poteau en béton armé. Il prend en compte l'effet de
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cycles de déchargement-rechargement répétés et de rechargement-déchargement partiels en
considérant le nombre de cycles.

Sous des actions cycliques ou dynamiques réelles, le béton peut subir des processus de
chargement complexes impliquant non seulement des cycles de chargement-déchargement
complets en compression ou en traction, mais aussi des processus partiels de déchargement et
de rechargement et des cycles mixtes impliquant des contraintes de compression et de traction
et de fissuration. Certains des modeéles disponibles se concentrent sur des aspects particuliers
du comportement cyclique. Ainsi, Karsan et Jirsa (1969), Yankelevsky et Reinhardt (1987),
Mander, Priestley et Park (1988) ou Bahn et Hsu (1998) se sont orientés vers le régime de
compression. De plus, Karsan et Jirsa (1969), Yankelevsky et Reinhardt (1987), Mander,
Priestley et Park (1988) ne traitent que des processus de déchargement et de rechargement

totaux.

Cependant, en traction uni axiale, le processus de déformation expérimentalement
observé est différent de celui de la compression. La faible résistance a la traction du béton est
principalement due a la faible résistance a la traction de I'interface granulat-mortier, qui a une
résistance significativement inférieure a celle du mortier. Cette interface est connue pour étre
le lien le plus faible dans ce matériau composite, avec des fissures apparaissant habituellement
sur l'interface. Etant donné que les microfissures existantes restent pratiquement inchangées
sous une contrainte inférieure de 60% a 80% de la résistance a la traction ultime f;, ce niveau
de contrainte peut étre considéré comme la limite d'élasticité en traction. Reinhardt (1984) a
présenté un ensemble d’essais pour la caractérisation du béton soumis a une charge de traction
cyclique (figure 2.5). Les caractéristiques importantes de la réponse du béton sont les suivantes :
1) le béton réagit essentiellement de maniére élastique linéaire jusqu'a ce que la résistance a la
traction soit atteinte. 2) Aprés le pic de la résistance a la traction, le matériau présente une
branche adoucissante. 3) des cycles de déchargement-rechargement commencent pour des
déformations supérieures a la résistance maximale a la traction et ont lieu avec une rigidité du

matériau significativement plus faible que le module du matériau d'origine (Sima et al 2008).
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Fig. 2.5. Courbe contrainte-déformation du béton soumis a un chargement de traction
(@) cyclique, (b) cyclique inversée (Reinhardt, 1984).

Contrairement a un essai de compression, ou les fissures sont paralléles a la direction
de la contrainte de compression (figure 2.6) ou sous la forme d'une bande en zigzag en fonction
de la hauteur de I'échantillon (figure 2.7), la direction de la propagation des fissures dans un
essai de traction est perpendiculaire a la direction de contrainte (figure 2.8). Cela conduit a

une réduction de la zone de chargement suivie d’une augmentation de la concentration de
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contrainte au niveau des pointes des fissures critiques. En outre, la propagation de fissures

instables en traction commence trés rapidement, ce qui entraine la fragilité du béton en traction

(figure 2.5).

(a) Sfer et al. (2002)
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(b) Jansen and Shah (1997)

Fig. 2.6. Rupture du béton en compression uni axial avec des fissures paralléles aux charges appliquees.
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Fig. 2.8. Comportement uni axial du béton sous charge cyclique

(Ramtani 1990, présenté par Nechnech 2000).
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2.2.3. Comportement bi axial

Plusieurs études expérimentales concernant le comportement bi axial du béton peuvent
étre trouvées dans la littérature Kupfer et al. (1969). La grande divergence constatée dans les
résultats de résistance peut étre attribuée aux appuis des plaques lors des essais. Il est bien
connu que les détails du transfert de la charge & I'échantillon d'essai peuvent modifier
considérablement 1’état de contrainte dans I'échantillon. A cet égard, deux recherches
expérimentales de Kupfer et al. (1969) et Liu (1971) sont significatives. Leur appareil d'essai

a été soigneusement congu pour minimiser les contraintes latérales sur I'échantillon.
Région compression-compression

Les contraintes de ruptures expérimentales pour le béton pour différents rapports de
contraintes principales sont montrées dans la figure 2.9. L'augmentation observee de la
résistance a la compression bi axiale dans la région compression-compression qui est plus
grande que la résistance a la compression uni axiale peut étre attribuée a I'effet de confinement.
L'augmentation maximale de la résistance bi axiale observée expérimentalement par rapport a
la résistance unie axiale est de 27 pour cent. Une équation empirique adaptée aux résultats
expérimentaux dans la région compression-compression a été proposee par Kupfer et Gerstle
(1973).

Si o, et a,. sont les contraintes de rupture dans les directions de contraintes
principales 1 et 2, respectivement, et f,' est la resistance de cylindre de béton, une équation

définissant I'enveloppe de rupture peut étre écrite comme suit :

2
O1¢ 03¢ O2¢ O1c
—,+—,) ——,—3.65—,:O 2.7
(fC fC fC fC ( )

Dans I'équation ci-dessus g, = 0, par convention du signe algébrique. En définissant

1c

le rapport des contraintes principales par a, =Z—, I'équation (2.7) peut étre réécrite
2c
comme suit :

oo = 1+3.65 a
2c ™ (1+ac)?

f: (2.8)

Ainsi, pour a,, f; et o,. données (équation 2.8), g, peut étre obtenue comme suit :

O1c = Q¢ - O2¢ (2.9
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Ou 0 < a. <1 dans cette région.

Fig. 2.9. Enveloppe de rupture pour le béton en compression bi axiale.

Région traction-compression

En raison de la difficulté d'introduire des forces de traction dans des échantillons de
béton, des données expérimentales trés limitées sont disponibles en ce qui concerne la
résistance a la rupture du béton dans les régions de traction-compression et de traction-traction.
Les contraintes de ruptures experimentales obtenues par Kupfer et al. (1969) sont tracées sur
la figure 2.10 pour trois résistances différentes de béton.

Les enveloppes de rupture suggerées par Kupfer et Gerstle (1973) et Darwin et
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Pecknold (1974) sont montrées sur la figure 2.11. Darwin a utilisé une combinaison d'une
ligne droite de résistance a la traction constante et d'une ligne courbe pour définir I'enveloppe
de rupture dans la zone de traction-compression (figure 2.11). Kupfer a proposé une réduction
linaire de la résistance a la traction avec une augmentation de la contrainte de compression
(figure 2.11). Bien que I'équation en ligne droite suggérée par Kupfer correspond bien aux
résultats expérimentaux, elle introduit une discontinuité indésirable dans l'enveloppe de
rupture lorsque a. = 0. La possibilité d'une discontinuité dans I'enveloppe de rupture a o,, =

-0,65 |f/| existe également dans le modéle proposé par Darwin et Pecknold (1974).

L'enveloppe de rupture dans la région de traction compression est définie par une ligne

droite sous la forme

e _ 2¢
6= 1+0.6257% (2.10)

Et par I'extension de I'enveloppe de rupture de la zone de compression-compression
(équation 2.8) dans la zone de traction-compression jusqu'a ce qu'elle coupe la ligne droite

donnée par I'équation 2.10 (figure 2.10). Dans I'équation 2.10 lorsque a,. =0, o;. Prend la

valeur de f;, et quand E%,”l = 0.8, g, a la valeur de % ou f; est la résistance a la traction du
C

béton. A des contraintes de compression élevées, I'enveloppe de rupture utilisée pour définir
la région de compression-compression (équation 2.8) est étendue pour définir également la

région de traction-compression.
Région traction-traction

Les résultats expérimentaux (figure 2.10) indiquent que les contraintes de rupture dans
cette région ne sont pas significativement affectées par I'état de contrainte bi axial. Par
conséquent, on suppose que l'enveloppe de rupture dans cette région est un rectangle et la

contrainte de rupture est toujours égale a f;, indépendamment de a, (figure 2.10).
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Fig. 2.10. Enveloppe de rupture pour béton dans les régions bi axiales

de traction-compression et traction-traction.
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Fig. 2.11. Enveloppes de ruptures proposées par Kupfer et Gerstle (1973) et Darwin et Pecknold (1974)
pour la région de traction-compression.

Relation contrainte-déformation bi axiale a court terme du béton

Bien que la modélisation et la mise en ceuvre d'un critére de rupture bi axiale empirique
du béton dans l'analyse est relativement simple, une modélisation précise des relations
contrainte-déformation bi axiales du béton est plus complexe. Une étude du diagramme de
contrainte-déformation uni axial du béton en compression illustre de nombreuses
caractéristiques importantes. La courbe contrainte-déformation est initialement droite et
devient de plus en plus non linéaire a mesure que la microfissure interne se développe et se
propage. La courbe contrainte-déformation apres avoir atteint une valeur pic comporte une
partie de déchargement qui est fonction de vitesse de la machine ou de la déformation. La
forme du diagramme contrainte-déformation en traction est plus linéaire que le diagramme
comparable obtenu pour la compression. Une bonne analyse des diverses équations empiriques

suggerées pour modeliser la relation contrainte-contrainte du béton en compression uni axiale
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est donnée par Popovics (1970).

Plusieurs études antérieures sur les structures en béton armé utilisant la méthode des
éléments finis ont utilisé une variété de modeéles pour décrire la relation contrainte-
déformation du béton. Ngo et Scordelis (1967) ont considéré que le béton est un matériau
élastique linéaire isotrope présentant différentes résistances a la traction et a la compression.
Nilson (1968) a utilisé une relation contrainte-déformation uni axiale en compression basée
sur I'équation de Saenz et a supposé que le matériau est linéairement élastique en traction.
Franklin (1970) a utilisé un diagramme de contrainte-déformation linéaire par morceaux pour
modéliser plus étroitement les courbes uni axiales expérimentales. Dans un certain nombre
d'études récentes (Cervenka et Gerstie 1971, Yuzugullu et Schnobrich 1972, Lin 1973, Salem
et Mohraz 1974), le béton a été modélisé comme un matériau élastique et parfaitement
plastique en compression. Un modele plus raffiné que celui ci-dessus a été utilisé par Hand et
al. (1972). Hand et al. (1972) ont utilisé un modéle bilinéaire élastique parfaitement plastique
pour le béton en compression. Aucune des études ci-dessus n’a examiné I'effet du champ de
contraintes bi axiales sur la courbe contrainte-déformation du béton autrement que par

I'utilisation de I'effet de Poisson.

Une réponse typique de contrainte-déformation du béton sous compression bi axiale
pour a. = 1 est montrée sur la figure 2.12. La réduction observée de la déformation ne peut
pas étre entierement expliquée par I'effet de Poisson seul. Liu et al. (1972) attribuent la grande
réduction de la déformation au confinement de la microfissuration due a la présence de
contraintes bi axiales. Ainsi, l'intensité de la contrainte dans une direction affecte également
la rigidité du matériau dans la direction perpendiculaire. Ceci conduit alors a la modélisation

du béton comme matériau orthotrope (Liu et al. 1972, Darwin et Pecknold 1974).
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Fig. 2.12. Courbes expérimentales uni axiales et bi axiales pour béton en compression.

2.2.4. Comportement triaxial

Due a la difficulté liée aux essais triaxiaux sur le béton, tres peu de résultats sont reportés dans
la littérature. Jamet et al. (1984) présentent des résultats d’essais triaxiaux sur des échantillons
d’un béton. La figure 2.13 montre les courbes typiques contraintes-déformations obtenues
sous des sollicitations de confinement. Ces derniéres ont été realisées a de basses contraintes
de compression (de confinement). Les courbes montrent un important gain de résistance du
béton avec lI'augmentation du confinement et les déformations enregistrées sont importantes.
Le béton enregistre un comportement ductile qui est également visible, la phase adoucissante

observée en compression simple est alors remplacée par la plastification avec écrouissage.
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Fig. 2.13. Comportement en compression triaxiale d'un béton sous différentes
pressions de confinement (Jamet et al. 1984).

2.3. L’acier

2.3.1. Comportement de I’acier

Les propriétés des armatures d’acier, contrairement au béton, ne dépendent
généralement pas des conditions environnementales ni du temps. Ainsi, la spécification d'une
seule relation contrainte-déformation est suffisante pour définir les propriétés du matériau

nécessaires a l'analyse des structures en béton armé.

Les courbes de contrainte-déformation typiques pour les barres d'acier d'armature
utilisées dans la construction en béton armé sont obtenues a partir des essais sur des échantillons
de barres chargées de facon monotone en traction. Pour toutes les applications pratiques, l'acier
présente la méme courbe contrainte-déformation en compression qu'en traction. La figure 2.14
montre la relation contrainte-déformation typique de l'acier qui présente une premiére partie
élastique linéaire, un plateau de plastification, une plage d’écrouissage dans laquelle la
contrainte augmente a nouveau avec la déformation et, enfin, une plage dans laquelle la
contrainte diminue jusqu'a rupture. L'étendue du plateau de plastification est fonction de la
résistance a la traction de I'acier. Les aciers a haute teneur en carbone et a haute résistance ont
généralement un plateau de plastification beaucoup plus court que les aciers a faible teneur en

carbone et a faible résistance.
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Fig. 2.14. Relation contrainte-déformation typique d'acier.

Comme les armatures en acier sont utilisées dans la construction en béton armé sous la
forme de barres d'armature ou des cables, il n'est pas nécessaire d'introduire les complexités des
relations constitutives tridimensionnelles pour l'acier. Pour la commodité de calcul, il suffit
souvent d'idéaliser la relation contrainte-déformation unidimensionnelle pour I'acier. Différents
modeles simplifiés ont été proposes (figure 2.15) pour représenter la réponse des aciers, parmi
lesquels les modeéles linéaires pouvant étre en (a) élastique, parfaitement plastique, (b) élastique,
linéaire avec ecrouissage et (c) tri-linéaire, sont communément utilisées en fonction du niveau
de précision souhaité (ASCE 1982, Cervenka et al. 1990).

A
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(a) élastique, parfaitement plastique
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Fig. 2.15. Modéles de relations contrainte-déformation idéalisées d'acier.

La premiére idéalisation néglige I'augmentation de la résistance due a 1’écrouissage de
I'armature qui est modélisée comme un matériau linéaire et parfaitement plastique comme le
montre la figure 2.15.a. Cette hypothése est basée sur les équations de conception du code ACI
(1995). Si la déformation au début de 1’écrouissage est beaucoup plus grande que la déformation
de la plastification, cette approximation donne des résultats tres satisfaisants. C'est le cas des

aciers faiblement carbonés a faible limite d'élasticité.

Si I'acier durcit rapidement apres le début de la plastification, cette approximation sous-
estime la contrainte dans I'acier a des déformations élevées. Dans plusieurs cas, il est nécessaire
d'évaluer la contrainte de I'acier a des déformations plus élevées apres la plastification pour
évaluer plus précisément la résistance des éléments aux grandes déformations. Ceci est

particulierement vrai dans la conception parasismique, ou I'évaluation de la ductilité disponible
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d'un élément nécessite que le comportement soit étudié sous des déformations plusieurs fois
supeérieures a la déformation de plastification. Dans ce cas, des idéalisations plus précises qui
prennent en compte I'effet de 1’écrouissage sont nécessaires, comme le montrent les figures
2.15.b et 2.15.c. Les parametres de ces modeéles sont la contrainte et la déformation au début de
la plastification, la déformation au début de 1’écrouissage et la contrainte et la déformation
ultimes. Ces parameétres peuvent étre déterminés de relations de contrainte-déeformation

obtenues expérimentalement.

2.3.2. Modéle de Menegotto-Pinto (1973)

La loi constitutive des matériaux pour les barres d'armature longitudinales en acier est
basée sur le modeéle de Menegotto-Pinto (1973). En utilisant ce modéle, les branches de
chargement et de déchargement de la loi de comportement uni-axiale suivent une courbe de
transition a partir de deux asymptotes linéaires, comme illustré dans la figure 2.16. La relation

contrainte-déformation pour ce modeéle est résumée comme suit :

. _ % 1-b
0" = be'+|—=r]| (2.11)
Ou:
+ Os=0r
e (2.12)
x_— € — &
e=2 (2.13)

Dans laquelle (o, &) est le point étudié,(o,, &,) = coordonnées du dernier point
d'inversion de déformation dans le plan de contrainte-déformation et (o, &) = coordonnées
des deux intersections asymptotes comme illustré sur la figure 2.16. Ces parameétres sont
actualisés aprés chaque inversion de la déformation. Le parametre b, également un parameétre
matériel constant, est le taux de durcissement. Le paramétre R détermine la courbure de la
courbe de transition et actualisée aprés chaque inversion de la déformation par la relation
suivante :

_ _ Rd€
R =R, . Y: (2.14)
Ou ¢ est appelée excursion plastique normalisée et est actualisée aprés chaque inversion

de la déformation. R,, R, et R, sont des constantes materielles qui contrdlent la courbure des
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branches hystérétiques. L’écrouissage isotrope peut étre incorporé dans ce modéle en

introduisant le décalage de contrainte suivant, oy qui déplace la position de I'asymptote de

plastification et est actualisée aprés chaque inversion de la déformation.

Oshift

= Max

a, [Ema’f — az] , o| (2.15)

Oy &y

Dans I'équation ci-dessus, o, et €, designent la contrainte de plastification initiale et la
déformation correspondante. &,,,, est la déformation maximale absolue a I'instant de I'inversion

de déformation, a, détermine I'amplitude du décalage de contrainte et a, est un seuil pour s’;ﬂ
y

au-dessus duquel la contrainte de décalage est activeée.
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/ ) 7 1 /
) L e )7/’4 E; 1///
/,ﬁ:’. '/ '/ =
- -
" R1 ’/’/‘/ s
// / / w_Elastic
/2 P ’ asymptote __
/ B o = = = - s @8
———  sliane /
- A (0'0“90)1
(O',., S,.);

Fig. 2.16. Modéle de I’acier de Menegotto-Pinto (1973).

Le modele de I’acier de Menegotto-Pinto proposé a sept parameétres a définir par
I'utilisateur, a savoir gy, €, Ry, Ry, Rz, a; eta,. La contrainte de plastification initiale et la
deformation, o, et &, sont obtenues a partir des essais de traction effectués sur des échantillons

de barres d'armature. Les parametres du modele d'acier utilisé dans cette eétude sont pris

comme :

R, =20, R, = 18.5, R, = 0.15, a; = 0.025 eta, = 2.
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3.1. Introduction

La détermination des propriétes structurelles d'un batiment en béton armé est une étape
essentielle dans I'évaluation de sa réponse sismique. En régle générale, la rigidité initiale, la
capacité ultime et les différentes demandes de ductilité globale et locale sont quelques-uns des
parametres a inclure dans cette évaluation. Dans certains cas, il peut étre nécessaire d'évaluer
la rigidité et la capacité de charge résiduelles d'un batiment apres un fort mouvement de sol.
Une évaluation complete de la conception parasismique des structures en béton armé nécessite
souvent une analyse dynamique non linéaire. En raison des interactions complexes entre les
différentes composantes des structures réelles, leurs caractéristiques dynamiques jusqu'a la
rupture ne peuvent étre identifiées uniquement a partir de tests dynamiques de modeles réduits.
En outre, le colt de ces tests est souvent important, en particulier, pour les spécimens a grande

échelle.

Historiquement, ces difficultés ont été surmontées par des essais statiques sur des
composants et des spécimens a petite échelle de structures sous des charges cycliques. Les
résultats de ces tests sont ensuite utilisés dans le développement et I'étalonnage de modeéles
hystérétiques qui permettent d'extrapoler les données limitées des tests vers d'autres cas et la
réponse dynamique des structures completes. Dans ces études intégrées, plusieurs modeéles pour
I'analyse de la réponse non linéaire des structures en béton armé ont été développés. Ceux-ci
peuvent étre divisés en trois catégories en fonction du niveau croissant de raffinement et de

complexiteé :

Modeéles globaux : Ces modéles constituent la forme la plus simple de tous les modeles
non linéaires, nécessitant le moins de couts en termes de calculs. Dans ces modeles, le
comportement non linéaire de I'ensemble de la structure est concentré en des degres de liberté
choisis. Par exemple, la réponse d'un batiment a plusieurs étages peut étre représentée par un
systéme a un seul degré de liberté latéral a chaque étage. Chaque degré de liberté représente le
comportement hystérétique effort tranchant-déplacement latéral inter-étage. Ces modéles sont
utiles dans la phase de conception préliminaire pour estimer les déplacements inter-étages et
les demandes de ductilité. La fiabilité de cette classe de modéle dans la prédiction précise des
déplacements globaux est faible et la détermination des forces internes des éléments a partir
d’un nombre limité de degrés de liberté est pratiquement impossible (Taucer et al. 1991). La
précision de ces modéles peut étre considérablement améliorée en considérant plus de degrés
de liberté. Certains outils numériques pour I'analyse non linéaire dans cette catégorie sont
SAP2000 (CSI, 2009) et RUAUMOKO (Carr, 2005).
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Modeles en éléments finis discrets : Ces modéles possédent des formulations plus
avanceées par rapport aux modéles globaux et nécessitent plus de puissance de calcul. Dans ces
modeles, la structure est modélisée comme un assemblage d'éléments interconnectés qui
décrivent le comportement hystérétique des éléments en béton armé. La non linéarité
constitutive est soit introduite au niveau de I'élément au sens moyen, soit au niveau de la section.
Par conséquent, deux types de formulation d'éléments sont possibles : (a) modéle a plasticité
concentrée, et (b) modeéle a plasticité distribuée. A titre d'exemple, SAP2000 (CSI, 2009) et
RUAUMOKO (Carr, 2005) peuvent étre utilises pour un modéle a plasticité concentrée ;
TEMPEST (Vecchio, 1987 ; Vecchio et Collins, 1988), Response-2000 (Bentz, 2000) et
DRAIN2DX (Prakash, 1992) sont basés sur des formulations a plasticité distribuée.

Modeles en éléments finis microscopiques : Ces modéles possedent les formulations
les plus avancées développées a ce jour pour les analyses non linéaires, ils nécessitent une
puissance de calcul et un temps d'analyse significatifs. Dans ces modeles, les éléments et les
nceuds poteau-poutre sont discrétisés en un grand nombre d'éléments finis. Les non linéarités
matérielle et géométrique sont généralement prises en compte au niveau de la relation
contrainte-déformation ou pondérée sur une région finie. La modélisation d'adhérence entre le
béton et 1’acier, l'interface de frottement au niveau des fissures, Le fluage, la relaxation, les
effets thermiques et les discontinuités géométriques des fissures font partie des non linéarités
physiques habituellement considérées par cette classe de modeles. L'utilisation de ces modéles
est encore limitée a I'analyse de régions critiques telles que les nceuds poteau-poutre ou, au plus,
de petites structures constituées d'une ou deux travées et d'un ou deux étages. Certains des outils
numeériques de cette classe sont VecTor2 (Vecchio et al. 2004), UC-Win/WCOMD (Okamura
et Maekawa, 1991), et ATENA (Cervenka, 2000).

Les modéles des éléments finis discrets représentent le meilleur compromis entre la
simplicité et la précision dans I'analyse non linéaire des structures en béton armé. lls sont la
classe de modeéles la plus simple, ce qui permet de mieux comprendre la réponse non linéaire
au niveau des €léments et de la structure (Taucer et al. 1991). Cette these se concentre sur des
modeles des éléments finis discrets ; Par conséquent, une bréve revue des études antérieures

dans ce domaine est présenté ci-dessous.
3.2. Plasticité concentrée

Le comportement non linéaire des portiques en béton armé tend a étre concentré aux
extrémités des poutres ou des poteaux dans le cas des conditions de chargement sismique et a

mi- portée dans le cas de conditions de chargement statique. Par conséquent, un des premiers
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moyens de modélisation de ce comportement était I'utilisation des rotules plastiques de
longueur égale a zéro en tant que ressorts non linéaires situés aux endroits critiques et reliés par
des éléments élastiques linéaires. Selon la formulation, ces modeles peuvent intégrer un certain

nombre de ressorts connectes en série ou en paralléle.

Clough et Johnston (1966) ont introduit le premier modéle a composantes paralléles
permettant une relation moment-rotation (M-o) bilinéaire, comme montré sur figure 3.1 (a), cet
élément se compose de deux éléments paralleles : un élastique-parfaitement plastique pour
simuler la plastification et l'autre parfaitement ¢lastique pour représenter 1’écrouissage.
Takizawa (1976) a généralisé ce modele au comportement monotone multilinéaire pour tenir

compte de la fissuration du béton.

Le modele en série a été formellement introduit par Giberson (1967), bien qu'il ait été
utilisé précédemment. Comme présenté dans la figure 3.1 (b), ce modéle est constitué d'un
élément élastique linéaire avec un ressort équivalent en rotation non linéaire attaché a chaque
extrémité et dans lequel sont concentrées les déformations inélastiques de I'élément. Ce modele
est plus polyvalent que le modele original de Clough, puisqu'il peut décrire un comportement
hystérétique plus complexe par la sélection de relations de moment-rotation appropriées pour
les ressorts des extrémités. Cela rend le modéle attractif pour la représentation

phénoménologique du comportement hystérétique des éléments en béton armé.

Nonlinear Rotational Springs
(‘ ____,_,.,-4";\ i
A B A ’

w
/ N
Fixed Inflection Point Elastic Member
Elasto-Plastic Component
Ly | Is
: L
Elastic Component
L
(a) (b)

Fig. 3.1. Eléments de plasticité concentrée : (a) Modéle paralléle (Clough et Johnston, 1966) ; (b) Modeéle de
série (Giberson, 1967) (figure adoptée de Taucer et al. (1991)).

Plusieurs modeéles constitutifs a plasticité concentrée ont été proposés a ce jour.
Initialement, les modeéles a plasticité concentrée ont été utilisés pour l'analyse statique des
portiques en béton armé, puis ont éte suivis par le développement de ces modeéles pour le
chargement cyclique. Ces approches ont conduit a une variété de modeéles a plasticité
concentrée avec différents niveaux de non-linéarité pour I'analyse cyclique ou dynamique des

portiques en béton armé soumis a des charges de gravité et aux charges sismiques. Ces modéles
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prennent en compte la dégradation de la rigidité cyclique en flexion et en cisaillement (Clough
et Benuska, 1967 ; Takeda et al. 1970 ; Brancaleoni et al. 1983), la fissuration due au
cisaillement et au glissement des armatures (Banon et al. 1981, Brancaleoni et al. 1983) et les
rotations aux extrémités fixes a l'interface du nceud poteau-poutre dues au glissement des
armatures (Otani, 1974, Filippou et Issa, 1988). Ozdemir (1981) a fourni des relations
hystérétiques continues pour les ressorts non linéaires. Une discussion approfondie des
fonctions mathématiques pour de tels modeles est présentée par Iwan (1978). Un probléme
critique pour ces modeles est la sélection des parameétres pour représenter le comportement
hystérétique expérimental des éléments en béton armé. Deux probléemes fondamentaux sont
rencontrés : (a) les parametres du modéle dépendent non seulement des caractéristiques de la
section, mais aussi de I'histoire de la charge et de la déformation, ce qui limite la généralité de
I'approche, et (b) une méthode cohérente et rationnelle pour la sélection des parameétres du
modele nécessite des algorithmes spéciaux pour assurer un ajustement entre les résultats
numeriques et les données expérimentales. Un tel algorithme est utilisé par Ciampi et Nicoletti
(1986) dans une méthode formelle d'identification du systéme pour la sélection des paramétres

pour la relation moment-courbure proposée par Brancaleoni et al. (1983).

Pour surmonter certaines limitations de la théorie de la plasticité classique pour
I'interaction entre la force axiale et les moments de flexion, Lai et al. (1984) ont proposé un
modele de rotule en fibre. Ce modeéle est constitué d'un élément élastique linéaire couvrant toute
la longueur de 1’élément en béton armé et un élément inélastique a chaque extrémité, comme
montré sur la figure 3.2. Chaque élément inélastique est constitué d'un ressort inélastique a
chaque coin de section qui représente I'armature longitudinale et d'un ressort central en béton
qui est efficace uniquement en compression. La discrétisation a cing ressorts des sections
d'extrémité est capable de simuler I'interaction force axiale-moment de flexion bi axial dans les
éléments en béton armé d'une maniére plus rationnelle que possible par la théorie classique de

la plasticité Taucer et al. (1991).
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Fig. 3.2. Dégradation inélastique des eléments (poteau-poutre) en béton armé sous flexion bi axiale et force
axiale : (a) Elément en portique ; (b) modeéle d'élément ; (c) Elément inélastique. Lai et al. (1984).

Bien que pratique et efficace sur le plan informatique, la simplification de certains
aspects importants du comportement hystérétique du béton armé limite I'applicabilité des

modeles a plasticité concentrée proposés a ce jour. Certaines des limitations sont les suivantes :

(1) Leur incapacité a considérer la propagation progressive des déformations
inélastiques dans 1’¢1ément en fonction de I'histoire de chargement, comme I'ont montré
Charney et Bertero (1982) et Bertero et al. (1984).

(2) Les hypothéses restrictives pour la détermination des paramétres du ressort avant
I'analyse. Anagnostopoulos (1981) a démontré une forte dépendance des paramétres du
modele, un schéma de chargement impose et un niveau de déformations inélastiques,

qui sont susceptibles de changer au cours d'un événement sismique.

(3) Leur incapacité a considérer adéquatement le comportement d'adoucissement de la

déformation typique des éléments en béton armé.

(4) Leur applicabilite seulement a des éléments bien détaillés a flexion critique avec une

grande capacité de déformation inélastique dans les régions critiques.
3.2.1. Formation de la rotule plastique

Dans le but d'analyser efficacement la réponse non linéaire des éléments en béton armé,
les chercheurs ont simplifié la région de la rotule plastique en la représentant par une longueur

constante, appelée la longueur de la rotule plastique, L, (Park et Paulay 1975, Priestley et al.
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1996). Cette représentation simplifie la répartition réelle de la courbure en deux segments : les
parties élastiques et plastiques, comme le montre la figure 3.3. La hauteur de la partie plastique
est Lp, qui est une combinaison des courbures plastiques au-dessus de la base du poteau (Lp")
et celles qui pénétrent dans le pied du poteau, appelée la longueur de pénétration de la
déformation, Lgp. Ce concept est largement utilisé car il rend la détermination des déplacements
trés simple. Comme pour la courbure, le déplacement final au sommet d’un poteau en porte-a-

faux peut étre défini par la somme de ses composants élastiques et plastiques ;
Ay =4, +A4, (3.1)

Ou A, est le déplacement élastique et A, est le déplacement plastique, comme le montre
la figure 3.4a. Les déplacements élastiques et plastiques sont fonction des quantités de réponse
sectionnelles et des composants de rotule plastique, comme indiqué dans les équations (3.2) et
(3.3):

A = ‘Py(L+L5p)2
y =L (3.2)
Ap = (QDu - Qay)LPH (3.3)
ou
H=L-% (3.4)

2

Et, ¢, : la courbure élastique idéale, ¢, : la courbure ultime.

Une approche plus raffinée pour estimer les déplacements est possible en prenant en
compte 1’écrouissage plutét que de supposer une réponse bilinéaire (voir la figure 3.5). Dans ce
cas, les équations suivantes sont utilisées (Priestley et al. 2007) :

_ qo§,(L+LSp)2

A, 2 (3.5)

! M ! M
Ap = AyM_y + ((pu - §0y M_y) LPH (3.6)

Dans les deux cas, toute déformation plastique est supposée se produire dans la rotule
plastique, avec des rotations qui se produisent en un seul point au milieu de la longueur de la
rotule plastique, comme montre dans la figure 3.4.b. Il est egalement acceptable de supposer
que les rotations se produisent a la base plut6t qu'au milieu de la rotule plastique ; Dans ce cas,
H dans I'équation (3.4) serait égal a la longueur du poteau, L (Priestley et al. 2007).
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3.2.2. Modéles de conception de la longueur de rotule plastique

Le concept de rotule plastique et les modéles pour définir cette longueur équivalente
pour les structures en béton armé ont été étudiés depuis le début des années 1950. Divers
chercheurs ont proposé des expressions pour la longueur de la rotule plastique, qui sont
calibrées a partir de données expérimentales ; et tous ont convenu que [, est fonction de la

longueur du poteau et de la quantité d’acier et/ou du niveau de charge axiale.

Les premiéres formes de la longueur de rotule plastique [, ont été calibrées pour les
états limites globaux, tels que le déplacement de I'extrémité ultime. A la lumiére de PBD
(performance-based design), des équations de rotule plastique modernes ont été développées

pour une estimation plus précise des états limites locaux.

La discussion suivante résume les recherches menées et les expressions empiriques
formulées pour la longueur de la rotule plastique I, ainsi que I'applicabilité de ces expressions

aux poteaux.
3.2.2.1. Priestley et Park (1987)

Au lieu d'obtenir la longueur de la rotule plastique I, a l'aide d'une distribution de
courbure élastique linéaire le long du poteau, une approche alternative a été développée par
Priestley et Park (1987) en considérant les relations moment-courbure pour différentes sections
le long de la hauteur du poteau ; ils ont donc proposé une formule générale (équation 3.7) de la

longueur de rotule plastique en fonction de la longueur du poteau et du diameétre des aciers.
lp = ClL + Czdb + C3D (37)
Ou L est la hauteur du poteau, d;, est le diametre de la barre longitudinale, D est la

profondeur de la section (ou le diametre pour les sections circulaires) etC;, C, et C; sont des

constantes déterminées a partir des distributions de courbure le long de la longueur du poteau.

Les distributions de courbure sur la longueur ont été obtenues pour toutes les unités au
cours des essais sur le poteau pour prédire les valeurs des constantes. Les meilleures valeurs de
C, = 0,08, C, = 6 et C3 = 0 ont été trouvees en fonction de l'analyse des résultats d’essais. Par

conséquent, I’équation (3.7) devient
l, = 0.08L + 6d;, (Ksi) (3.8)

L, = 0.08L + 0.88d;, (Mpa) (3.9)
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Priestley et Park (1987) ont obtenu une bonne correspondance entre les valeurs
déterminées expérimentalement pour [, et les valeurs calculées a I'aide des équations (3.8 et
3.9).

3.2.2.2. Paulay et Priestley (1992)

Paulay et Priestley (1992) ont indiqué que les valeurs théoriques pour la longueur de la
rotule plastique équivalente basée sur l'intégration de la distribution de courbure pour les
éléments typiques dépendent de I, ou | est la hauteur du poteau. Les valeurs de la longueur de
la rotule plastique qui sont nécessaires pour calculer un déplacement latéral mesuré, n'étaient
pas cependant compatibles avec les longueurs mesurées expérimentalement de [,. La formule
suivante a été proposee en révisant les équations (3.8 et 3.9) pour considérer I'effet de I'armature
de flexion avec différentes résistances sur la longueur d'une rotule plastique formée en bas d'un

poteau en porte-a-faux :
l, = 0.08] + 0.15dp,fye = 0.3dp1fye  (Ksi) (3.10)
l, = 0.08] + 0.022d},,f,e = 0.3dpifye  (Mpa) (3.11)

Ou I est la hauteur du poteau en porte-a-faux, f,, est la limite élastique de I'armature

longitudinale, et d;,; est le diamétre de I'armature longitudinale.

Paulay et Priestley (1992) ont recommandé les équations (3.10 et 3.11) qui donne des
valeurs de [, proches de 0.5d, ou d est la profondeur de la section, pour les poutres et poteaux
typiques. 1l a été observé que la longueur de la rotule plastique équivalente et la zone de
plasticité ou des détails de renforcement spéciaux sont nécessaires doivent étre définies

séparément pour assurer une capacité de rotation inélastique fiable.

3.2.2.3. Panagiotakos and Fardis (2001)
Pour un chargement cyclique

Ip = 0.12L + 0.014. aq .fy. dy (3.12)

Pour un chargement monotone

Ip = 0.18L + 0.021. ag1 .fy. db (3.13)
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Ou fy est en MPa, et as1 représente la rotation a I'extrémité fixe due au glissement, as; est
égal a 1,0 si le glissement de 1I’armature longitudinale de la zone d'ancrage est possible, et a 0

si ce n'est pas le cas (Panagiotakos et Fardis 2001).

3.2.2.4. Berry et al. (2008)

Berry et al. (2008) ont évalue I'expression de la longueur de la rotule plastique proposée
par Paulay et Priestley (1992) et qui a été adoptée par le departement des transports de la

Californie. Une nouvelle expression a été proposée par les auteurs :

L, = A,D + A,L + 1, 22 (3.14)

Iz

Le dernier terme dans I'équation (3.14) a été ajouté pour inclure I'effet de la pénétration

de la déformation sur la propagation de la plasticité. La nouvelle expression a été calibrée en
utilisant les données de tests et les parametres (A;, A, et A3) ont été déterminés a l'aide
d'algorithmes d'optimisation disponibles. Deux expressions de longueur de la rotule plastique
ont été définies comme une expression optimale et recommandée. L'expression optimale est

écrite comme suit :
fydb
I

fydb

Iz

L, = 0.05L + 0.008 (Ksi) (3.15)

L, = 0.05L + 0.1 (Mpa) (3.16)

3.2.2.5. Bae et Bayrak (2008)

Bae et Bayrak (2008) ont proposé une nouvelle expression de la longueur de la rotule
plastique a peu pres au méme moment ou I'expression de Berry et al. (2008) a été introduite.
Les chercheurs ont étudié les formulations antérieures de la longueur de rotule plastique et les
divergences existantes entre elles, en particulier dans leur sensibilité a la charge axiale P. lls
ont déterminé que la charge axiale, le rapport des dimensions et la quantité d'armature
longitudinale étaient des facteurs importants dans la détermination de la région de la rotule
plastique. L'équation (3.17) a donc été développeée pour déterminer le déplacement final d'un
poteau pour une large gamme de charges axiales (Bae et Bayrak, 2008). Dans cette équation,
Ag représente la section d'acier, A, la surface transversale brute, h la profondeur de la section,

fc' la résistance a la compression du beton, f, la limite elastique de l'acier et Lgp est la

péneétration de la déformation. L'expression signifie que la région de la rotule plastique se
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produit a une distance de 0,25h au-dessus l'interface poteau/pied, et ajoute donc cette distance
a la longueur de la rotule plastique.

L,y=1L (0.3Pi +338— 0.1) +0.25h + Lgp > 0.25h (3.17)
0 g
ou Py = 0.85f/ (A5 — As)+f, As

3.2.3. Parametres affectant Lp

Comme indique dans la section 3.2.2, il existe de nombreux parameétres qui influent sur
la longueur de la rotule plastique, mais tous les chercheurs ne sont pas d'accord sur I'importance
de chacun des parameétres. Ces paramétres comprennent la résistance des matériaux, tels que la
limite élastique de I'acier (f,), la résistance a la compression du béton (f."), la charge axiale (P),
la quantité d'armature longitudinale et le rapport des dimensions. Bien que le modéle de Bae et
Bayrak (2008) aborde la majorité de ces facteurs, d'autres chercheurs comme Priestley et al.
(1996, 2007) et Berry et al. (2008) ont déterminé que le gradient du moment et I’acier ont le
plus grand effet sur la rotule plastique, alors que les parametres tels que la charge axiale et le
rapport des dimensions sont relativement insignifiants. La signification de ces parametres, ainsi
que la sophistication d'un modéle au détriment de la simplicité reste un sujet de discussion au

sein de la communauté des chercheurs.
3.3. Plasticité distribuée

L’approche de la plasticité distribuée est plus précise que 1’approche de la plasticité
concentrée car I'hypothése d'un élément a plasticité concentrée (tout comportement inélastique
est concentré aux extrémités) est physiquement impossible (Spacone et EI-Tawil 2004). Cette
approche consiste a modéliser I'ensemble de 1’élément en tant qu'un élément plastique, la source
d'une telle plasticité étant définie au niveau de la section (section 3.4.2). Le comportement est
ensuite suivi en plusieurs points d'intégration le long de la longueur de 1’élément ou le
comportement non linéaire est autorisé a se produire, comme représenté sur la figure 3.6.
Comme pour I'approche de plasticité concentrée, des modéles de matériaux constitutifs sont
appliqués a une section discréte pour tenir compte du comportement non linéaire. A tout
moment dans une analyse, la réponse de la section en chaque point d'intégration le long de
I'élément est evaluée. Par conséquent, cette approche capte plus précisément la propagation de
la plasticite le long d'un élément.
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Fig. 3.6. Schéma de discrétisation de la section transversale en fibres et le controle des sections
le long de I'élément.

Dans [I’approche de la plasticité distribuee, [l'utilisateur définit généralement
I'emplacement et les poids des points d'intégration le long d'un élément ; cependant, I'approche
la plus commune est l'intégration de Gauss-Lobatto. Ce schéma place un point d'intégration a
chaque extrémité d'un élément, ou le comportement extréme a typiquement lieu, ainsi que des
points d'intégration ‘n’ également espaces le long de la longueur de I'élément (Neuenhofer et
Filippou, 1997). Par exemple, le schéma d'intégration illustré sur la figure 3.6 représente
I'intégration de Gauss Lobatto avec 6 points d'intégration. Les déformations entre chaque point
d'intégration sont supposées linéaires avec Gauss-Lobatto ou tout autre schéma d'intégration. Il
est donc intuitif que plus des points d'intégration sont utilisés, plus I'élément sera représentatif

d’un comportement structurel réel.

Bien que I'approche de la plasticité distribuée offre I'avantage de capturer la répartition
de la plasticité, elle a également des limites, et nécessite des calculs couteux. L'augmentation
du nombre de points d'intégration dans un élément ou le comportement non linéaire ne se
propage pas sur toute la longueur est un gaspillage informatique et la détermination du nombre
le plus efficace et le placement des points d'intégration ne sont pas une tache simple. En outre,
les approches de la plasticité distribuée assument une réponse raidie et ne permettent pas de
capturer l'adoucissement. Par conséquent, I'approche utilisée, soit la plasticité concentrée, soit
la plasticité distribuée, peut nécessiter des connaissances antérieures sur le comportement

attendu de I'élément structurel.
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3.4. Formulations d'élements finis pour les modeles a plasticité distribuée

Deux formulations par éléments finis sont couramment utilisées pour modéliser les
éléments en fibres, une est fonction de sa rigidité (formulation basée sur les déplacements,
appelée DB), l'autre est fonction de sa flexibilité (appelée formulation basée sur force, désignée
par FB). Dans le premier cas, le champ de déplacement est imposé et les forces de I'élément
sont déterminées par des considérations énergétiques, dans le second cas, c'est le champ des
forces qui est imposé, et les déplacements des éléments sont obtenus a partir de I'équilibre du

travail equivalent.

Dans la forme en déplacement DB, des fonctions de forme sont utilisées, correspondant
par exemple & une variation linéaire de la courbure le long de I'élément. D'autre part, dans la
formulation en force FB, une variation du moment linéaire est imposée (c'est-a-dire le double
de la variation linéaire de la courbure du cas précédent). Pour le comportement élastique linéaire
du matériau, les deux approches produisent évidemment les mémes résultats, a condition que
seules les forces nodales agissent sur I'élément. Au contraire, en cas de plasticité matérielle,
imposer un champ de déplacement ne permet pas de capturer la forme déformée réelle puisque
le champ de courbure peut étre, dans un cas général, fortement non linéaire. Dans cette situation,
avec une formulation DB, il faut une discrétisation raffinée (maillage) de I'élément structurel
afin d'accepter I'nypothese d'un champ de courbure linéaire a l'intérieur de chacun des sous-
domaines. Au lieu de cela, une formulation FB est toujours exacte, car elle ne dépend pas du
comportement constitutif sectionnel supposé. C'est-a-dire qu’elle ne limite en aucune facon le
champ de déplacement de I'élément. Dans ce sens, cette formulation peut étre considérée
comme toujours "exacte", la seule approximation étant introduite par le nombre discret des
sections de contr6le le long de I'élément utilisé pour l'intégration numérique. Une telle
caractéristique intéressante permet de modéliser chaque €lément structurel avec un seul élément
fini, ce qui permet une correspondance individuelle entre les éléments structurels (poutres et
poteaux) et les éléments de maillage du modéle. En d'autres termes, aucun maillage n’est
théoriquement nécessaire dans chaque élément, méme si la section transversale n'est pas
constante. Ceci est d0 au fait que le champ de force est toujours exact, quel que soit le niveau
de plasticité. En outre, comme cela sera expliqué plus tard, il est immediat avec les formulations
FB de tenir compte des charges agissant le long de 1’é1ément, alors que ce n'est pas le cas pour
les approches DB. En fait, les éléments DB doivent étre subdivisés afin de rapprocher la
distribution de la courbure induite par les charges réparties le long de I'élément, tandis que les

éléments FB ne nécessitent pas d’étre discrétisé méme lorsqu'ils sont soumis & des charges
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réparties. Dans le paragraphe suivant, les équations d’équilibre et de compatibilité entre les
vecteurs des éléments (communes aux deux méthodes) sont présentées, suivies d'un résumé du
contexte théorique des deux approches. Par la suite, la discussion se concentrera sur la
procédure de détermination de I'état (c.-a-d. Comment les niveaux de section, élément et
structure se rapportent) pour les deux formulations. Cette section permettra de préciser
pourquoi, de fagon chronologique, les méthodes DB sont apparues avant les méthodes FB, en

dépit d'un cadre conceptuel tres similaire.
3.4.1. Relations d’équilibre et de compatibilité entre les vecteurs élémentaires

Les relations pour le cas en plan seront brievement revues, car leur extension au cas
tridimensionnel suit une procédure analogue. De plus, la discussion se réfere directement au
niveau de I'élément. On rappelle seulement que, le passage des déplacements nodaux de la
structure aux déplacements nodaux des éléments, et vice versa, est toujours une procédure
directe, avec les forces, seul le passage inverse peut évidemment étre effectué, c'est-a-dire

I'assemblage de I'élément au niveau de la structure.

Les forces et les déplacements nodaux sont indiqués dans la figure 3.7.a, et sont
représentés respectivement dans le systéme de référence local par :

Q' ={Q1 Q3 Q3 Q4 Qs Qs}"  q' ' ={a1 a2 93 94 q5 q6}” (3.18)
Les quantités de base associées, indiquées dans la figure 3.7.b, sont :
T T
x={N M M} u={u 6; 6;} (3.19)

Dans I'nypothése de petits déplacements, les équations d'équilibre peuvent étre écrites

dans I'état non déformé :

-1 0 0 |
0 YL YL
Q= 0 1 0 xo Q =cx (3.20)
1 0 0
0 -VYL -yL
0 0 1|

Ou C est la matrice d'équilibre linéaire. Dans la méme hypothese, il est également

possible d'obtenir I'approximation linéaire suivante de la relation de compatibilité :
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-1 0 01 0 O
u=|{ 0 2L 1 0 -1L Ol ®u=4¢ u=C"q (3.21)
0 YL 0 0 —YL 1

Dans l'expression précédente, A est la matrice de compatibilité. 1l est rappelé qu'elle
correspond & la transposition de la matrice d'équilibre. Par souci de simplicité, les effets des

charges réparties, ainsi que de la géométrie non linéaire ont été négligeés.

YA
Qa5 _ 0. 96
o o
Q1, 91 Q4 94
Q2. 93 Qs, qs
(a)
M;, 6;
nbi( A—mm A > ~ -~ ~-- >
C@ % Nj,uj
(b)

Fig. 3.7. (a) Forces et déplacements nodaux dans le systeme de référence local
(b) Forces et déplacements indépendants ou basiques.

3.4.2. Analyse au niveau de section

C'est une étape cruciale, puisque le comportement non linéaire matériel est introduit a
ce niveau au moyen de la relation constitutive uni axiale des fibres. En outre, et en rappelant
que la grande majorité des modéles cycliques uni axiaux sont de la forme o, = 0,(g,), il est
immédiat d'approcher le champ de déformation axiale de la section avec I'hypothése de
Bernoulli (c'est-a-dire que les sections planes restent planes) :

ety =01 NN = ape 6.22)
x(x)

Dans cette relation, €,(X, y) représente la déformation axiale au point (x,y), a(y) est la
matrice qui se rapproche de la répartition de la déformation a la section x et e(x) est le vecteur
des déformations généralisées de section. Ce dernier comprend la déformation axiale a I'origine
des coordonnées g,(X) et la courbure x(x). 1l est maintenant possible d'obtenir s(x), le vecteur

des forces genéralisées au niveau de la section. Ce vecteur est associé aux déformations
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géneéralisées e(x) et il est statiquement équivalent aux contraintes uni axiales de la section,
o,(X, y). En appliguant le principe du travail virtuel, I'expression entre les forces sectionnelles

et celles basiques sur I'élément peut étre écrite :

N (x)} (3.23)

1
_ T — _
S(X) - fﬂa (}’)Ux(x,}’)dﬂ - f_Q {_y} Gx(x' }’)dﬂ - {M(X)
Ou Q est la zone de la section. Comme prévu, les forces sectionnelles s(x) sont un

vecteur compose de la force axiale et du moment de flexion.

En différenciant s(x), le vecteur des forces sectionnelles, par rapport a e(x), le vecteur
de déformations généralisées, on obtient la matrice de rigidité tangente de la section, indiquée
par k(x). En appliquant les régles de différenciation et en notant k,,,,. la dérivee de la relation
contrainte-déformation du matériau, on peut obtenir la rigidité de la section en fonction de la

rigidité uniaxiale le long des fibres :
k(x) = [, a" Mkmar a(y) d2 (3.24)

Cette matrice est évidemment impliquée dans la procédure de détermination de I'état,
comme il sera montré plus tard. En outre, avec une formulation de DB, il s'agit d'une procédure
directe, car aprés les contraintes généralisées, les forces de la section généralisées sont
immédiatement obtenues, alors que dans la formulation FB, une approche itérative est
nécessaire, car il n'est pas possible de passer directement des forces sectionnelles a la
déformation généralisée de section. Cela explique en partie la nécessité de telles itérations dans
la procédure de détermination de I'état de I'élément FB, et le fait que le développement et la
mise en ceuvre des éléments DB ont été initialement favorisés (toutes les étapes sont directes et
la seule itération requise se produit au niveau structurel global. En fait, les formulations DB
sont plus immédiates a développer et @ mettre en ceuvre si le comportement non linéaire n'est
pas requis. Comme ce n'est pas le cas pour les applications de génie parasismique, ou les
analyses non linéaires doivent étre effectuées, les formulations FB alors sont préférables
(Neuenhofer et Filippou, 1997 ; Barbato et Conte, 2005).

3.4.3. Equations différentielles d'équilibre et de compatibilité dans la poutre

L'équilibre d'une partie infinitésimale de I'élément peut étre exprime avec I'équation
différentielle suivante :

Ds(x)+f(x) =0

0 0 {N(x)} {Qx(x)} — 0 (3.25)

_az/axZ M(X) Qy(x)
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Ou D est I'opérateur d'équilibre différentiel, et le vecteur f(x) contient les composantes
des charges agissant le long de I'élément dans les directions x et y (respectivement, g, (x)

et g, (x)). L'équation de compatibilité de I'expression (3.25) sera :

(3.26)

0 / 0
I PO (2

e(x) = D*d(x) & { =1 az/a |y @
X

La matrice D* est I'opérateur de compatibilité différentiel et d est le vecteur contenant
les composants de déplacement de I'élément infinitésimal de la poutre.

3.4.4. Formulation basée sur déplacement

Dans ce paragraphe, les caractéristiqgues fondamentales de la formulation de rigidité
traditionnelle sont présentées. Comme on le sait, cette formulation est basée sur des fonctions
de forme de déplacement. De cette facon, les déformations genéralisées e(x) d'une section
générique de I'élément sont approximées par des fonctions de déplacements indépendants, en

respectant les exigences de compatibilité exprimées dans I'équation (3.26) :

e(x) =¢p(x)u (3.27)

Les fonctions de forme les plus simples qui satisfont I'équation (3.27) et les conditions

aux limites sont les polyndmes hermitiens pour les déplacements transversaux, wy,(x) et les
fonctions linéaires pour les déplacements axiaux, w,(x). En conséquence, la matrice
¢ (x) contient des fonctions linéaires pour la courbure et une fonction constante pour la
déformation axiale. On rappelle que ces fonctions de forme correspondent a la solution exacte
de I'équation différentielle pour une poutre élastique linéaire prismatique soumise a des charges
concentrées aux extrémités. En appliquant le principe des déplacements virtuels a I'équation

(3.27), on obtient la relation entre les forces sectionnelles et les forces de base :
X=[ ¢"(x)sx) dx (3.28)
Au niveau de la section, la relation constitutive progressive est exprimée par
As(x) = k(x) de(x) (3.29)

Ou la matrice k(x) qui a été déja définie dans 1’équation (3.24). La relation entre les
incréments des forces indépendantes et les incréments des déplacements indépendants est
également obtenue en prenant les dérivés correspondants et en utilisant les équations (3.27) et
(3.28), d'ou il résulte :

AX = Kdu = AX = [ ¢"(x) k(x) ¢(x) dx du (3.30)
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Ou K est la matrice de rigidité tangente de I'élément de poutre.
3.4.5. Formulation basée sur force

Une alternative trés intéressante a la formulation précédente est obtenue en approchant
le champ de force au lieu du champ de déplacement. Cela permet de résoudre le probléeme
principal d'imposer un profil de courbure qui ne représente pas la véritable réponse non linéaire.
Dans l'approche FB, les courbures sont le résultat de la formulation, et non pas d’une hypothese
de départ, ce qui permet de surmonter ce probleme. La solution de I'équation différentielle
présentée dans 1’équation (3.25), en rappelant le choix des forces de base de la figure 3.7, est

exprimée comme suit :

Nx) [I O 011 7 (N
s(x)=S(x) X +s <=){ }=[ X x]M- +{ } 3.31
(x) (x) 0 M(x) 0 /L—l /L M]L- M(x)J, (3.31)
Ou s, est la solution particuliere de I'équation différentielle, représentant le champ de
force qui équilibre les charges le long de I'élément. La matrice contient des fonctions de forme
exprimant un diagramme de moment de flexion linéaire le long de I'élément et une répartition
constante de la force axiale ; ces fonctions de forme sont exactes quel gue soit le comportement

du matériau (linéaire ou non linéaire).

Rappelons que les effets de second ordre (c'est-a-dire les non-linéarités géométriques)
n'ont pas été pris en considération ; cependant, il est possible de développer une formulation
co-rotative FB pour tenir compte les grands déplacements et les effets de poteau-poutre (de
Souza, 2000), (Neuenhofer, 1998). En appliquant le principe des forces virtuelles, également
appelé principe du travail virtuel complémentaire, a I'équation précédente, on peut obtenir

I'expression suivante pour les déplacements indépendants :
u= [ ST(x)e(x)dx (3.32)
Au niveau de la section, la relation constitutive incrémentale est exprimée par :
de(x) = f(x)As(x) (3.33)

La matrice de flexibilité tangente pour la section, f(x), peut étre obtenue en inversant
la matrice k(x) donnée par I'équation (3.24). La relation incrémentale entre les déplacements
indépendants et les forces indépendantes peut également étre obtenue en utilisant les équations
(3.32) et (3.33) :

Au=FAX & Au= [ ST (x0)f (0)S(x)dxAX (3.34)
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Ou F représente la matrice de flexibilité tangente de I'élément.
3.4.6. Détermination de I'état des deux formulations

La solution d'un probléme d'analyse structurelle avec une formulation DB nécessite
seulement un processus itératif au niveau de la structure, car pour les deux niveaux, de I'élément
et de la section, les forces correspondantes sont immédiatement obtenues. En fait, a partir du
vecteur de déplacement nodal dans le systeme de référence local, ', les quantités de base
correspondantes u sont obtenues avec I'équation (3.21). Ensuite, avec 1’équation (3.27), les
déformations géneralisées, e(x), sont obtenues pour les sections de contrdle. Ceci est une
premiére opération ou le caractére approximatif de ¢(x) est divulgué. En supposant que la
relation constitutive de la section est complétement connue, avec 1’équation (3.24) la matrice
de rigidité tangente de la section k(x) est obtenue, et avec 1’équation (3.23), on obtient le
vecteur des forces généralisées s(x). Par la suite, en utilisant respectivement les équations
(3.28) et (3.30), pour obtenir les forces indépendantes X, ainsi que la matrice tangente de rigidité
pour I'élément K. De plus, puisque la matrice ¢(x) n'est pas exacte, les deux intégrations
précédentes produisent un résultat approximatif, plus rigide que la solution correcte. Le
raffinage du maillage est la facon la plus courante pour limiter cet inconvénient dans les
analyses non linéaires. Enfin, les forces nodales Q’sont calculées en utilisant I’équation (3.20).
Dans la réponse sismique des éléments en béton armé, le champ de déformation, plus
précisément les courbures, peut étre fortement non linéaire, en particulier dans les régions de

rotule plastique.

Avec les éléments FB, le vecteur des déplacements basiques u est obtenu a partir de q'
d'une maniere similaire a la formulation précédente. Néanmoins, avec une formulation de
flexibilité, des procédures itératives a tous les niveaux (structure, élément, section) sont
nécessaires (alors que dans le cas DB, la seule procédure itérative est au niveau structurel). Ceci
est vrai s'il n'y a pas de transferts de résidus entre les niveaux, dans ce cas, la détermination de
I'état peut réduire a deux ou méme une seule procédure itérative. En d'autres termes, dans une
formulation FB, il n'est pas possible d'obtenir directement les déformations généralisées e(x)
car la relation entre le niveau d'élément et celui de la section est effectuée avec I'approximation
d'équilibre précédemment indiquée, c'est-a-dire entre les vecteurs X et s(x), comme il est
exprimé par I'équation (3.31). D'autre part, et comme il a deja été discuté dans la partie d'analyse
de section, il est egalement nécessaire d'utiliser une procedure itérative pour obtenir les

déformations généralisées e(x) a partir des forces généralisées s(x).
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Afin d'avoir un apercu des différences entre les deux formulations différentes, les images
suivantes, tirées de (Correia et al. 2008), montrent les analyses a trois niveaux dans une forme
graphique assez attrayante. Il est décrit comment, dans une procédure DB (figure 3.8), "entrer"
dans I'élément et dans le niveau de la section avec les déplacements, la procédure est directe,
alors que la solution n'est que approximative, et les résultats obtenus sont généralement "plus
forts" que le cas réel. D'autre part, la formulation FB nécessite des itérations a chaque niveau

(structure, élément, section), comme il est indiqué dans la figure 3.9.

FOERMULATION EN DEPLACEMENT

STRUCIUERE ELEMENT SECTION
— Qlaruee =— Q' =CK =~ E= I @ ix) k(xh @(x) dx kix) = [ a' (3} k.6l do
K struce “x =] @) s(x) dx six)= [ a'(y) o, (xy)da
Xy = six)4
d niy L1¢'y) I——
i
— fl" truct e i - EI:I.I':I
A et o - Au . Ae(x))
u=CTg o - "1
- g eixl =a(xiu

Fig. 3.8. Représentation graphique de la procédure DB de Correia et al. 2008.

FORMULATION EN FORCE

J=1

STREUCTURE ELEMENT

E=[F]"1 = [[,57(x) fx) SCa)dx]

Convergence aj=1 7
Nen...

As(x) = 5(x) AX SECTION
@' struee | ﬁtﬂn = .I.L 5T (x)ep(x)dx sixit er(x)

\ Ax I ! su(x)

P q struct Au b \ B
AG srruee {/_.a---""' Ae(x) = fixids(x)
| = cTat L . -1
\, S v= C'q fla) = [k(x)]™! = [, a" (W) kmaeal(y)dn]

Fig. 3.9. Représentation graphique de la procédure FB de Correia et al. 2008.
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4.1. Introduction

Les méthodes classiques pour le calcul sismique ont pour objectifs d’évaluer la demande
sismique des structures en béton armé et de fournir une capacité de résistance et de déformation
(ductilité) suffisantes afin de préserver les vies humaines et de limiter les déplacements sous
charges de service afin de controler les dégats qui peuvent survenir. Les criteres de calcul sont
définis par les contraintes limites et les forces évaluées dans les éléments structuraux a partir
des niveaux prescrits sur l'effort tranchant latéral appliqué. En conséquence, quatre types
principaux de méthodes d'analyse sont disponibles et utilisés en fonction du niveau désiré de la

réponse structurelle :

e Statique linéaire

e Dynamique linéaire (Time-history et spectre de réponse)

e Statique non linéaire (analyse Pushover)

e Dynamique non linéaire (non linéaire Time-history et analyse dynamique

incrémentale)
4.2. Procedure statique linéaire

La procédure statique linéaire utilise la méthodologie d'évaluation basée sur les forces
et c’est la méthode d'analyse structurelle la plus ancienne et la plus simple. Elle est basée sur
I'nypothése que le comportement structurel est contrdlé par le mode de vibration fondamental.
La distribution horizontale des charges statiquement appliquées est proche du premier mode ce
qui représente une grande simplification. La performance structurelle sismique peut étre
évaluée par une analyse statique équivalente. Cependant, ces procédures d'analyse ne sont
appropriées que pour les batiments non élevés et réguliers lorsque les effets des modes
supérieurs ne sont pas significatifs. Afin de tenir compte de la capacité de dissipation d'énergie
de la structure, le spectre de dimensionnement n'est autre que le spectre élastique corrigé a l'aide
d'un coefficient réducteur R appelé aussi coefficient de comportement. Selon FEMA 356
(2000), en utilisant cette méthode, les structures sont analysées et évaluées avec des valeurs
d'amortissement linéairement élastiques et de rigidité, au niveau ou a proximité du niveau de
plasticité. En conséquence, les méthodes sont limitées aux structures a 8 étages sans

irregularités de torsion et dont la hauteur totale ne dépasse pas 25 m.
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4.3. Procédure dynamique linéaire

Lorsque la contribution des modes supérieurs a la réponse de la structure est significative,
les procédures dynamiques linéaires sont des méthodes appropriées et leurs résultats sont plus
précis que ceux des procédures statiques linéaires. Selon FEMA 356 (2000), la méthode linéaire
devrait étre utilisée lorsque des batiments sont modélisés avec des valeurs d'amortissement
de plasticiteé de cette méthode. FEMA 356 (2000) propose deux méthodes : la méthode modale
spectrale et ’analyse dynamique temporelle. Dans ces méthodes, une analyse élastique linéaire
basée sur le principe de superposition est utilisée pour obtenir les déplacements et les forces

internes du systéme.
4.3.1. Méthode modale spectrale

Cette méthode est largement reconnue comme une méthode puissante pour le calcul de la
réponse dynamique linéaire des systémes élastiquement amortis. Cette méthode s'avére
intéressante car la réponse des systéemes a plusieurs degrés de liberté (MDOF) est exprimée a
travers une superposition modale, la réponse de chaque mode est déterminée a partir de I'analyse

spectrale des systemes a un seul degré de liberté (SDOF).

L'analyse modale consiste a combiner les réponses des différents modes par des réegles de
superposition afin d'obtenir la moyenne de la réponse structurelle maximale. Cependant cette

méthode présente 2 principaux inconvénients a savoir :

- le calcul des fréquences de vibration pour chaque mode, qui varie réellement durant
I'événement sismique a cause du changement de rigidité (formation des rotules plastiques,
I'endommagement des éléments structuraux et non structuraux) et la rigidité du sol d'assise

(adoucissement du sol pour de larges déformations, interaction sol - structure).

- l'utilisation d'un facteur de comportement constant pour un niveau de ductilité donné

(car le facteur de comportement est fonction de la période de vibration).
4.3.2. Analyse dynamique temporelle

L’analyse de la réponse dynamique linéaire est faite par intégration directe dans le temps
des équations du mouvement. L'un des principaux avantages de cette procédure c'est de
conserver les réponses avec leurs signes respectifs. Néanmoins elle ne donne qu'un apercu

limité sur la réponse structurelle inélastique sous un séisme sévere.

59



CHAPITRE 4 : METHODES D’EVALUATION DE LA PERFORMANCE SISMIQUES DES STRUCTURES EN BETON ARME

4.4. Procédure statique non linéaire

4.4.1. Contexte de la méthode d'analyse pushover

La procedure statique non linéaire est aujourd'hui reconnue étant une méthode pour
I’évaluation de la performance sismique des batiments existants ou & concevoir. C’est une
méthode d'analyse structurale approchée dans laquelle les structures sont soumises a un modeéle
de forces latérales croissant de facon monotone jusqu'a ce que le déplacement cible, qui est
généralement localisé au sommet, est atteint (FEMA356, 2000). L’analyse statique non linéaire
est une méthode appropriée pour les structures a plan symétrique, a faible et & moyenne hauteur
pour lesquelles les contributions aux modes supérieurs sont susceptibles d'étre minimes. La
méthode est relativement simple et fournit des informations concernant la résistance, la
déformation, la ductilité et la distribution de la demande statique non linéaire ; ce qui permet
d’identifier les éléments critiques pouvant atteindre les états limites lors d'un sé¢isme. Le but de
cette procédure est d'estimer la demande sismique et la capacité d'une structure avec une

précision acceptable.

La méthode d'analyse statique pushover, n‘a pas de base théorique stricte. Elle est
principalement basée sur I'nypothése que la réponse de la structure est contrdlée par le premier
mode de vibration et la forme du mode, ou par les premiers modes de vibration, et que cette
forme reste constante tout au long de la réponse élastique et inélastique de la structure. Ceci
fournit la base pour transformer un probleme dynamique en un probléme statique qui est
théoriquement défectueux. De plus, la réponse d'une structure a plusieurs degrés de liberté
(MDOF) est liée a la réponse d'un systeme a un seul degré de liberté équivalent (ESDOF). Ce

concept est illustré sur la figure 4.1.

Le mouvement induit par un tremblement de terre dans un systeme a plusieurs degrés

de liberté élastique ou inélastique peut étre déduit de son équation différentielle directrice :
[MI{U} + [CI{U} + (F} = —[M]{1}il, (4.2)

Ou [M] est la matrice de masse, [C] est la matrice d'amortissement, {F} est le vecteur
de force d'étage, {1} est un vecteur d'influence caractérisant les déplacements des masses

lorsqu'un déplacement unitaire est appliqué statiquement, et ii, est I'histoire de I'accélération

du sol.
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Fig. 4.1. Schéma conceptuel pour la transformation d’un systéme a plusieurs degrés de liberté (MDOF) a un
systéme d’un seul degré de liberté (SDOF).

En supposant un vecteur de forme unique, {®}, qui n'est pas une fonction du temps et

en définissant un vecteur de déplacement relatif, U, du systeme a plusieurs degrés de libertés
4.2)

comme U = {d}u,, ou u.,désigne le déplacement au sommet, I'équation différentielle

gouvernante du systéme a plusieurs degrés de liberté sera transformée en :
[MI{®}iyy + [CH{P}u, + {F} = —[M){1}iy,

Si le déplacement de référence u* du systeme a un seul degré de liberté est défini
(4.3)

comme .
. {¢}T[M]{c1>}u
{®}T[M]{1}

Pré-multiplier I'équation (4.2) par {®}7et en substituant u, a l'aide de I'équation (4.3),

I'équation différentielle suivante décrit la réponse du systeme a un seul degré de liberté
(4.4)

g
Mug

équivalent
M*ii* + C*U* + F* =
Ou
M* = (@Y [MI() @5)
¢ = @y (@) (46)
4.7

F* = {®}'{F}
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caractéristiques force-déformation du systeme a un seul degre de liberté équivalent. Le résultat
de l'analyse de la structure a plusieurs degrés de liberté est un diagramme effort tranchant a la
base V,, - Déplacement au sommet u,, la courbe force-déplacement globale ou la courbe de
capacité de la structure (figure.4.2.a). Cette courbe de capacité fournit des informations
précieuses sur la réponse de la structure car elle se rapproche de la fagon dont elle se comportera
aprés avoir dépasse sa limite élastique. Il existe une certaine incertitude concernant la phase
post-élastique de la courbe de capacité et les informations qu'elle peut fournir puisque les
résultats dépendent des modeles mateériels utilisés (Pankaj et al. 2005) et des hypothéses de
modélisation (Dieirlein et al. 1990, Wight et al. 1997).

Pour simplifier, la courbe est idéalisée comme bilinéaire a partir de laquelle une limite
d’élasticité V,, une rigidité élastique effective K, =1V, /u,et une rigidit¢ de
durcissement/adoucissement K, = aK, sont définies. La courbe idéalisée peut ensuite étre
utilisée avec les équations (4.3) et (4.7) pour définir les propriétés du systéme a un seul degré
de liberté équivalent, (figure 4.2.b).

Ainsi, la période initiale T,, du systeme a un seul degré de liberté équivalent sera :

*

Teq =21 (4.8)

K*
Ou K* définit la rigidité élastique du systéme a un seul degré de liberté équivalent et

elle est donnée par :
F*
K == (4.9)
Uy
Le rapport de raidissement a, de la relation effort tranchant a la base-déplacement au
sommet du systeme a un seul degré de liberté équivalent est pris comme celui de la structure a

plusieurs degrés de liberté.
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Fig. 4.2. (a) Courbe de capacité pour la structure a plusieurs degrés de liberté, (b) idéalisation bilinéaire pour le
systeme a un seul degré de liberté équivalent (FEMA440, 2005).

Le déplacement maximal du systéme a un seul degré de liberté soumis a un mouvement
de sol donné peut étre trouve a partir de spectres élastiques ou inélastiques ou d'une analyse
temporelle. Ensuite, le déplacement correspondant du systeme a plusieurs degrés de liberté peut
étre estimé en réarrangeant I'équation (4.3) comme suit :

_{e¥MIf1

U = W'& (410)

La formulation du systéme a un seul degré de liberté équivalent ne devrait pas introduire
beaucoup de sensibilité dans les résultats (Krawinkler et al. 1998) a moins que le spectre de
conception soit sensible aux variations des périodes faibles. Il est également courant dans la
méthode pushover que la déformée modale du systeme a plusieurs degrés de liberté peut étre
représentée par un vecteur de forme unique et constant {®} quel que soit le niveau de

déformation (Krawinkler et al. 1998).

Le déplacement cible u, dépend du choix du vecteur de forme modal {®}. Des études
antérieures ont montré que la premiere forme modale peut fournir des prédictions précises du
déplacement cible si la réponse de la structure est dominée par son mode fondamental (Lawson
et al. 1994, Fajfar et al 1996, Krawinkler et al 1998, Antoniou 2002, et beaucoup d'autres).

La courbe de capacité selon Reinhorn (1997) peut étre approchée par un ensemble de

courbes bilinéaires selon la relation suivante :

V() =V, x {u/u, — (1 — ) (u/uy, — U/u, — 1)} (4.12)
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Dans laquelle 1, et u,, sont la limite d'élasticité et le déplacement respectivement, o =
Ks/K, est le rapport de rigidité post-plastique, U(u/u, — 1) est une fonction d'étape qui est
égale a 0 pour u/u, <1 ou 1 pouru/u, > 1. Cependant, le cas particulier de K; = 0 n'a pas

été traité par l'auteur.
En Simplifiant I'équation 4.11, la courbe de capacité est exprimée comme suit :

K.u u<u,,

V(U) = {Vy + aKe(u _ uy) u> u, (412)

L'approximation de Reinhorn semble assez simple pour les besoins de la conception
quotidienne. Il serait intéressant de vérifier si les polyndmes de degré supérieur pourraient servir

a 1'évaluation sismique ‘rapide’ des structures.
4.4.2. Modeéles de charges latérales

Afin d'effectuer une analyse pushover pour un systéme a plusieurs degrés de liberté, un
modele de forces latérales croissantes doit étre appliqué aux points de concentration des masses
du systeme. Le but de ceci est de représenter toutes les forces qui sont susceptibles de produire
quand le systeme est soumis a une excitation sismique. En appliquant progressivement ce
modele jusqu'a I'étape inélastique, on peut surveiller la plastification progressive des éléments
structurels. Pendant la phase inélastique, le systéme subira une perte de rigidité et un
changement de sa période de vibration. Cela peut étre observé dans la relation force-

déformation du systeme.

Le choix du modele de charge pour capturer un phénoméne dynamique a travers une
analyse statique est d'une grande importance car il a été reconnu par Lawson et al. (1994),
Naeim et al. (1998), Gupta et al. (1999), Mwafy et al. (2001), Lew et al. (2001), Inel et al.
(2003), Moghaddam et al. (2006), qu'il peut affecter les résultats de maniére significative.

Il a été convenu que l'application d'un modele de charge unique ne serait pas capable de
capturer la réponse dynamique d'un systéme en raison d'un événement sismique. Ceci est reflété
dans FEMA 356 et EC8 qui recommandent qu'au moins deux modeéles de charge soient utilisés

afin d'envelopper les réponses.

Pour les analyses pushover, les modéles de charge suivants peuvent étre utilises :

1. Distribution basée sur la forme modale du mode fondamental ou d'autres modes
d'intérét
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Ou W; est le poids de l'étage ‘i’, et ¢;; est le i’me élément du vecteur propre

correspondant a I'étage ‘i’ pour le mode j.
2. Une distribution triangulaire inversée

Wih;

Fi= i
' Wik,

v, (4.14)

OuU h; est la hauteur de 1'étage ‘i’, n est le nombre total des étages, et V}, est I’effort
tranchant a la base donne par I'équation suivante :

Ou S,(T,) est l'ordonnée d'accélération du spectre de conception a la période
fondamentale T;,, et W est le poids total de la structure.

3. La distribution de la charge FEMA

W;hk

Fi=——"V, 4.16

Ou k est un coefficient qui peut étre supposé dépendant de la période fondamentale T,
de la structure. Il peut étre pris égal a 1 pour les structures ayant une période inférieure a 0.5
seconde et a 2 pour T > 2.5 secondes. Une variation linéaire entre 1 et 2 peut étre utilisée pour
obtenir une transition simple entre les deux valeurs extrémes (FEMA 2000).

4. Une distribution de charge uniforme
F, =W, (4.17)

5. Distribution de charge de Kunnath (Kunnath, 2004)
n
Fi= ) aml) MigySaGT) (4.18)
}:

Ou a,,, est un facteur de modification qui peut contréler les effets relatifs de chaque

mode inclus et qui peut prendre des valeurs positives ou negatives, I; est le facteur de
participation pour le mode j, M; est la masse de i*®™ étage, ¢;; est la forme modale du i**™¢
étage pour le mode j, S,(¢j,T;) est I'accélération spectrale pour une charge sismique donnée a la

fréquence correspondant a la période T et au taux d'amortissement { pour le mode j.

6. Modeéle de charge a deux phases (Jingjiang et al. 2003) : Initialement, une distribution

de charge triangulaire inversée est appliquée jusqu'a ce que le niveau de performance d'intérét
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et la valeur maximale de I’effort tranchant a la base soient obtenus. Ensuite, une deuxiéme
analyse pushover est effectuée en utilisant a nouveau le modéle de charge triangulaire inversée
jusqu'a ce que I’effort tranchant a 1a base atteigne une certaine fraction f de sa valeur maximale
suivie d'un modele de forme exponentielle défini par (x/H)" ou x est la distance entre le sol et
le plancher, H est la hauteur du batiment et » est un parameétre caractéristique pour differents

types de batiments. Aucune justification claire pour I'estimation du paramétre » n’a été fournie.

7. Modéles de force adaptative mis a jour en fonction des propriétés dynamiques
instantanées du systeme étudié. A titre d'exemple, Bracci et al. (1997) ont supposé un profil de

charge initial (F;) et ont calculé les charges incrémentales selon I'équation suivante :

F'k F-k_1 F_k
AFf* =V <—‘k — ‘H) + AVt (V—‘k) (4.19)
b

Ou i est le numéro d'étage, k est le numéro d'incrément, V,, est I’effort tranchant a la
base, AV}, est I’effort tranchant a la base incrémental. Cela a été modifié par la suite par Lefort

(2000) comme I'a suggeré Antoniou (2002) pour tenir compte des contributions des modes

Wi f2?=1(§0i,jrj)2
g=1 WL /Z?=1(§0L,jrj)2

Ou i est le numéro d'étage, j est le numéro de mode, Tjest le facteur de participation

supérieurs :

F; = AV, + FP'@ (4.20)

modale du mode j, ¢; ; est la forme de mode masse normalisée pour le i*®™¢ étage et le j*™e
mode, n est le nombre de modes considérés dans I'analyse, et AV, est I’effort tranchant a la base

incrémental.
4.4.3. Avantages et inconvénients des procédures statiques non linéaires

Selon FEMA 440 (2005), les procédures statiques non linéaires sont un outil d'évaluation
fiable pour estimer les déplacements maximaux du sol et au sommet, mais leur capacité a
prédire les maximaux déplacements relatifs inter-étage des structures n'est pas fiable, en
particulier pour les structures pour lesquelles les effets des modes supeérieurs sont plus
importants. Cependant, les résultats des deplacements relatifs inter-etage obtenus par des
analyses pushover multimodes, telles que 1’analyse adaptative basée sur le déplacement, sont
plus précis et fiables, en particulier dans les structures de grande hauteur. Les procédures

statiques non linéaires sont également des estimateurs tres faibles d'autres quantites de réponse,
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incluant les moments de renversement et les forces de cisaillement dans des structures pour

lesquelles les modes supérieurs controlent la réponse structurelle.

Mwafy et Elnashai (2001) affirment que Il'utilisation principale du PSN est de prédire la
capacité sismique des structures mais elle est moins applicable pour la prédiction des demandes

sismiques, en particulier lorsqu'un mouvement de sol spécial est appliqueé a la structure.
Les inconvénients majeurs de cette méthode sont (Aydinoglu, 2003) :

e La définition des charges sismiques grace a des accélérations spectrales élastiques n'a
pas de base théorique, car elles ne sont pas compatibles avec la déformation inélastique
de la structure pendant le processus de pushover.

e Les quantités de réponse pics correspondant aux contributions multimodes ne peuvent
pas étre correctement estimées avec une technique de conversion basée sur une réponse

a un seul mode.
4.4.4. Procédures adaptatives de Pushover

L'analyse adaptative de pushover, proposée par Gupta et Kunnath (2000), est basée sur
un spectre de demande élastique. En conséquence, dans la méthode proposée, les charges
sismiques équivalentes sont calculées a chaque étape de pushover en utilisant les formes du
mode instantané. Les accélérations spectrales élastiques associées sont utilisées pour la mise a
I'échelle des charges sismiques. Les charges latérales sont appliquées a la structure dans chaque
mode de maniére indépendante et apres la mise a I'échelle des réponses modales incrémentales,
enfin, elles se combinent avec des régles statistiques (SRSS). Les deux inconvénients majeurs
concernant lI'analyse adaptative multimodes de pushover proposée par Gupta et Kunnath (2000)

sont :

e Les caractéristiques de chargement basées sur des accélérations spectrales élastiques
instantanées, associées aux périodes de vibration instantanées libres, ne sont pas
compatibles avec le comportement structurel inélastique.

e Lacourbe conventionnelle de pushover, obtenue en combinant les résultats des analyses
multimodes de pushover, ne peut pas estimer correctement les quantités de réponse

maximale. (Aydinoglu, 2003).

Procedures alternatives de pushover (Elnashai, 2001, Rovithakis et al. 2002) ont été
proposées en fonction des modéles des charges adaptatives aprés avoir reconnu le fait que les

méthodes de pushover conventionnelles souffrent de certaines limitations dues a
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I’implémentation des distributions des charges fixes, qui ne sont pas compatibles avec la
plastification structurelle progressive des éléments et négligeant les effets des modes supérieurs
et de torsion. Dans la procédure adaptative de pushover, les forces d'un étage sont obtenues a
chaque étape modale du pushover appliquant les formes de mode intéressantes selon la matrice
de rigidite instantanée et pseudo accélérations spectrales élastiques correspondantes. Ensuite,
la répartition latérale de la force est calculée en combinant les forces de I'étage avec une régle
statistique de la combinaison modale et appliquée a travers une analyse de pushover a simple
exécution. Deux conclusions critiques peuvent étre tirées dans cette procédure (Aydinoglu,
2003),

e Le modele de charge adaptative représente le comportement inélastique de maniére plus
fiable par rapport au motif de charge fixe ; cependant, il souffre des mémes problémes
que les accélérations spectrales élastiques ne sont pas compatibles avec la réponse
inélastique instantanée.

e L'application de la combinaison modale dans la définition des charges sismiques
équivalentes au lieu de combiner les quantités de réponse induites par ces charges dans

les modes individuels.

La technique de pushover adaptative basée sur déplacement a été proposée par Antoniou
et Pinho (2004), dans laquelle un ensemble de déplacements latéraux (plutdt que des forces) est
appliqué de maniére monotone a la structure. Le modele de déplacement est mis a jour a chaque
étape de l'analyse, en fonction des caractéristiques dynamiques actuelles de la structure.
L'approche de Pushover adaptative basée sur déplacement représente une meilleure
performance que celle basée sur force et a été montré de plus en plus que la performance de
cette méthode montre une amélioration significative pour I'estimation de la demande sismique

de la structure.
4.5. Analyse dynamique non linéaire

Les analyses dynamiques non linéaires sont capables de générer des résultats avec une
grande précision et aussi une incertitude relativement faible en utilisant une combinaison
d’accelérations sismiques (FEMA440, 2005). Lorsque les procédures dynamiques non linéaires
sont appliquées pour I'évaluation de la performance sismique de la structure, un modéle
mathématique incorporant directement les caractéristiques de déformation non linéaire des
composants individuels et les mouvements de sol, qui représentent la sévérité du séisme, sont

appliqués aux éléments de la structure (FEMA356, 2000). L’analyse dynamique non linéaire
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est I'approche la plus précise et la plus fiable en analyse sismique qui, en pratique, consomme
beaucoup de temps et nécessitent d’énormes efforts de calcul. La méthode n'a généralement été
appliquée que par des chercheurs dans le passé et les résultats obtenus ne peuvent pas étre utilisé

facilement dans la pratique de conception.
4.5.1. Méthode d'analyse dynamique non linéaire temporelle

Cette méthode évalue les performances sismiques structurelles en appliquant une série
d'accélération des mouvements de sol a la structure. Dans cette procédure, I'accélération du
mouvement de sol est appliquée a la structure pour évaluer le déplacement de chaque portique
afin d'estimer les états limites de performance possibles pour chaque portique. Trois étapes sont
nécessaires pour sélectionner les enregistrements sismiques. Tout d'abord, le spectre de réponse
de conception doit étre spécifié en fonction du code sismique lié a I'emplacement du batiment,
puis plusieurs enregistrements sismiques sont sélectionnés correspondant aux caractéristiques
du site et au spectre de conception sismique. Enfin, les enregistrements sismiques sélectionnés
sont chargés puis, en considérant un cas de chargement, des séries d'accélération selectionnées
sont appliquées a la structure pour évaluer la performance sismique de la structure (Mezgeen,
2014).

Etant donné qu’une structure se déforme dans sa région inélastique, ou I'équation du
mouvement d'un systeme a plusieurs degrés de liberté régissant la réponse dynamique est
désignée par I'équation (4.21), les vecteurs de force de rappel et de force d'amortissement ne
peuvent pas rester proportionnels au déplacement ou a la vitesse, respectivement. En outre,
I'accélération du mouvement du sol varie arbitrairement avec le temps, la solution numérique
de I'équation (4.21) est généralement impossible. En conséquence, les réponses non linéaires
d'un systeme a plusieurs degrés de liberté nécessitent généralement une procédure numérigque

pour l'intégration des équations différentielles.
[MI{u(®)} + [CH{u(O} + {F.(©)} = —[M){r}x,(¥) (4.21)

Ou [M] est la matrice de masse, [C] est la matrice d'amortissement visqueux, {F.(t)}
est le vecteur de force de rappel non linéaire a l'instant t ; {{il(t)}, {u(t)}, {u(t)}} sont les
vecteurs de réponse d'accélération, de vitesse et de déplacement respectivement ; {r} est le

vecteur d'influence du support ; %, (t) est I'accelération au sol a l'instant t.

Un enregistrement de mouvement du sol est donné par un ensemble de valeurs discrétes
(c.-a-d., %g; = %,(t;),i = 0aN), les vecteurs de déplacement, de vitesse et d'accélération d'un

systeme a plusieurs degrés de liberté sont supposés étre connus comme {u}; = {u(t;)},
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{u}; = {u(t))} et {it}; = {ii(t;)} au pas de temps i, ainsi que le vecteur de force de
rappel {F-}; = {F(¢)}.
Ces valeurs satisfont I'équation (4.21) au pas de temps i
[MI{i}; + [CHud; +{E} = —[MN{{r}%, (4.22)

Les quantités de réponse (c.-a-d., {u}; 1, {}iz1, {it}is1, {F-}is1) @un petit moment plus

tard, (ou t;.q = t; + At), satisfont également I'équation (4.21)
[M]{ii}ip1 + [CH{U}ipr + {EF}iv = _[M]{r}fg,iﬂ (4.23)

L'équation d'équilibre incrémentale du mouvement du systeme & plusieurs degrés de

liberté peut étre obtenue en soustrayant I'équation (4.22) de I'équation (4.23), c.-a-d :

[M]A{i} e ae + [ClA{0} s ae + A{F s e = —[MI{r}A%g i ae (4.24)
Ou:
A erpe = {ii}iq — (i} (4.25)
A erae = {U}ia — {0} (4.26)
AME3evae = {F i — (B (4.27)
AXgrypr = Xgiv1 — Xg,i (4.28)

Bien que le vecteur de force de rappel {F.} ne soit pas proportionnel au vecteur de
déplacement {u} lorsque la structure se déforme dans sa zone inélastique, le vecteur de force
de rappel incrémentale A{F.};, 4; peut étre approximé linéairement en supposant que la matrice

de rigidité tangente [K] est constante pendant I'incrément de temps 4¢,

AF }trae = [Klr A{uderae (4.29)

Ou A{u}sya¢ = {u}iy1 — {u}; . Par la suite, I'équation du mouvement du systeme a
plusieurs degrés de liberté peut étre approchée par une série d'équations linéaires d'équilibre

incrémental,
[M]A{ii} e ne + [ClAG pae + (K] A{t}esae = —[MI{r}A%g ¢ hae (4.30)

En utilisant la méthode d'intégration directe de Newmark, dans laquelle la variation de
I'accélération pendant I'incrément de temps 4 est definie par les équations suivantes en utilisant

les paramétres S et y,

A esae = [(1 = Y)ALNi} + (vAD i} i4q (4.31)
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Afit}erae = At{i}; + [(0.5 = BY(AD2Ni}; + [BAD)* Wil}isa (4.32)

La reponse structurale peut étre déterminée par une équation linéaire effective pour

calculer le déplacement incrémental A{u};4 ¢

[K14{W} 40 = A{F} (4.33)
Ou
. , )
(K1 = [Klr + 5 (€1 + 55 M] (4.34)

A(FY = ~ (MY A%g e + (5 M + 5 1CT) G + [—ﬁ [M] + 4t (- 1) [61] (i (435)

Compte tenu des conditions initiales connues, {u}, = 0 et {u1}, = 0, les quantités de
réponse structurale {ii}; 1, {tt};+1 et {u};4+1 au pas de temps i+1 peuvent étre déterminées

successivement en utilisant les équations (4.24) a (4.35).

Dans la mise en ceuvre de la méthode de Newmark, les valeurs de S et y dans les
équations (4.31) et (4.32) doivent étre sélectionnées a l'avance (8 = 0.25, y = 0.5), car il a été
démontré que la méthode de Newmark est inconditionnellement stable lorsque ces valeurs de
parametres sont utilisées (Paz 1991, Chopra 2007).

Pour un systéeme inélastique, une procédure non itérative (c'est-a-dire, de I'équation
(4.30) a I'équation (4.35)) peut conduire a des résultats imprécis. Comme le montre la figure
4.3, les écarts dus a l'utilisation de la matrice de rigidité tangente peuvent accumuler des erreurs
significatives sur une série de pas de temps. Cependant, les erreurs peuvent étre minimisees en

utilisant la procédure d'itération de Newton-Raphson.

Pour améliorer l'estimation numérique pendant chaque intervalle de temps 4, la
procédure itérative commence avec la matrice de rigidité linéaire effective [K]%t la force

déséquilibrée initiale A{R}° correspondant a I'état de déplacement t;,
2@ = ([K1°) " a{RY (4.36)

Ou A{u}® est la premiére approximation de l'incrément final A{u},, ., ; A{R}° est
égal au vecteur de force incrémentale A{F} calculé & partir de I'‘équation (4.35). En

conséquence, la premiére approximation de I'état de deformation de I'ensemble du systeme peut

étre déterminée a partir de {u};.,® = {u}; + A{u} °.
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Fig. 4.3. La rigidité tangente et la rigidité sécante.

L'état de force, A{f}® associé a {u};,, " est évalué pour déterminer le vecteur de

force déséquilibrée correspondant A{R}™,
A{RY® = A{R}® — A{f}D (4.37)
La matrice de rigidité linéaire effective [K]™ est réévaluée en fonction de I'état de
déplacement de A{u}™® en utilisant I'équation (4.34).
Ensuite, la deuxiéme approximation A{u}® est calculée en utilisant la nouvelle matrice
de rigidité effective [K]™@ et la nouvelle force déséquilibrée A{R}®
A}® = ([K1®) ™ a(R}® (4.38)

Le processus itératif continuera jusqu'a ce que la convergence soit atteinte. Une fois que
la norme du déplacement incrémental 4{u}() ou la norme de la force déséquilibrée A{R}(©) est
inférieure & une tolérance spécifiée, I'estimation finale du vecteur de déplacement incrémental

peut étre obtenue,
AMutiae = 5:1 A3 (4.39)

Avec A{u};ya: connu, l'estimation finale du vecteur incrémental de vitesse et

d'accélération peut étre résolue en utilisant les équations (4.31) et (4.32),

A erar = 5 AWerae = L i + [ (1 - ) ae] G (4.40)

1

. 1 1 . .
Aii}epe = mzl{u}tm ~ Gat {u}; — 25 {it}; (4.41)
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Par conséquent, les quantités de {u};, 1, {tt};41 et {it};,, sont prétes pour le pas de temps
suivant. La méthode d'intégration numérique de Newmark, associée a la procédure d'itération
de Newton-Raphson, trace I'état de déplacement de I'ensemble du systeme a plusieurs degrés

de liberté pas a pas jusqu'a la fin de I'histoire du temps d'excitation.

Comme la montre I’équation d’équilibre incrémental (4.30), la procédure numérique
directe d'intégration pour les équations différentielles nécessite une matrice d'amortissement
explicite [C]. Cependant, les propriétés d'amortissement des matériaux ne sont pas bien établies
et il n'est pas pratique de former la matrice d'amortissement [C] directement a partir des
propriétés d'une structure. Pour tenir compte de l'effet de dissipation d'énergie sans
plastification (comme I'énergie dissipée dans le frottement au niveau des raccords en acier, la
contrainte des éléments non structuraux et autres mécanismes similaires) dans les systémes a
plusieurs degré de liberté, I'amortissement visqueux eéquivalent avec les coefficients
d'amortissement modaux recommandés varie entre 3 % et 7% est adopté dans la profession de
génie civil (Chopra 2007). Par conséquent, la matrice d'amortissement [C] d'un systéme a
plusieurs degrés de liberté peut étre déterminée a partir de ses rapports d'amortissement modaux
afin de simplifier la mise en ceuvre. Il convient de noter qu'un taux d'amortissement accru est
souvent utilisé pour estimer les pertes d'énergie dues a I'effet inélastique anticipé dans une
analyse linéaire élastique. De telles valeurs d'amortissement accrues devraient étre eévitées dans
une analyse temporelle non linéaire, étant donné que I'effet de dissipation d'énergie de la
plastification est directement inclus dans la procédure d'analyse.

Il a été prouvé que lI'amortissement classique de type Rayleigh est une idéalisation
appropriée pour l'analyse dynamique d'un systeme a plusieurs degré de liberté (Leger et
Dussault 1992, Paz 1991). Pour I'analyse temporelle non linéaire, une matrice d'amortissement
tangente [C]; est utilisée pour tenir compte des changements continus dans les caracteristiques
structurelles le long de lintégration numérique pas a pas. Généralement, la matrice
d'amortissement tangente [C]; peut étre exprimée comme une combinaison linéaire de la

matrice de masse [M] avec diverses matrices de rigidité [K],
[Cle = am[M]+ be[K]: + bi[K]; + bc[K], (4.42)

Ou [K], est la matrice de rigidite tangente de l'itération courante ; [K]; est la matrice de
rigidité élastique initiale ; [K]. est la derniére matrice de rigidité convergente de I'itération
courante ; a,,, by, b; et b, sont les constantes de proportionnalité calculées en utilisant les

fréquences propres du systéme a plusieurs degré de liberté.
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La matrice d'amortissement tangentielle [C], calculée a partir de la matrice de rigidité
initiale [K]; représente un amortissement constant au cours de I'analyse. D'autre part, la matrice
d'amortissement tangente [C], calculée a I'aide de la matrice de rigidité tangente [K], ou de la
derniére matrice de rigidité convergente [K] . de l'itération courante représente les changements

de matrice de rigidité [K] dans le processus d'analyse temporelle.

Pour étre cohérent avec la procédure d'intégration numérique pas a pas décrite ci-dessus
et la méthode de Newton-Raphson, la matrice de rigidité tangente [K]; de l'itération courante
est utilisée (c'est-a-dire, b; = 0 et b, = 0) dans I'équation (4.42).

Etant donné deux fréquences distinctes, w,, et w,, (en pratique, w, est considérée comme
la premiere fréquence naturelle et w, est considérée comme la fréquence la plus élevée a

considérer dans lI'analyse), avec des coefficients d'amortissement & = 5%, les coefficients a,,

et b, sont exprimés comme

26w, w
— ) (4.43)
wp + Wq
2
by = —E (4.44)
Wy + Wq

Ou w, et w, sont calculés en fonction de la rigidité élastique initiale de la structure. Les
résultats expérimentaux concordaient raisonnablement bien avec une telle matrice

d'amortissement déterminée (Leger et Dussault 1992).
4.5.2. Analyse dynamique incrémentale

L'analyse dynamique incrémentale est une approche d'analyse structurelle paramétrique
qui a été proposée pour prédire le comportement des structures sous charges sismiques.
L'analyse dynamique incrémentale est capable d'estimer la capacité de I'état limite et la
demande sismique des structures, de I'élasticité a l'effondrement en effectuant une série
d'analyses temporelles non linéaires sous une série d'enregistrements d'accélérogrammes a
plusieurs échelles de I'accélération du mouvement du sol. L'intensité de mouvement du sol
sélectionné, pour évaluer la capacité sismique, est incrémentée jusqu'a ce que la capacité
sismique a I'état limite prévue du systéme structural global soit atteinte. Vamvatsikos (2002) a
déclare que I'analyse dynamique incrémentale a un potentiel important et n'est pas seulement
une solution pour I'ingénierie parasismique. En d'autres termes, elle a la capacité de s'étendre

bien au-dela et de donner des prédictions plus précises aux chercheurs sur le comportement
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structural sous chargement sismique. L'analyse dynamique incrémentale est une méthode
largement applicable et un outil polyvalent pour évaluer la performance structurelle qui peut
prédire avec précision les réponses des structures sous une large gamme d'intensités. En outre,
il contient une mesure de l'intensité (c'est-a-dire le premier mode d'accélération spectrale, Sa)
par rapport a une mesure d'endommagement (rapport de déplacement relatif inter-étage
maximum). Les principaux objectifs de 1’analyse dynamique incrémentale sont résumés ci-

dessous,

e Meilleure compréhension du comportement structurel sous forts niveaux de mouvement
du sol.

e Laprédiction du niveau de capacité structurelle sismique de la structure.

e Compréhension complete de la gamme de réponses ou de demandes en fonction de la
gamme des niveaux potentiels d'un enregistrement au sol.

e |llustrer la dispersion de la nature de réponse structurelle dans l'augmentation de
I'intensité du seisme.

e Dériver une courbe multi-enregistrement de I’analyse dynamique incrémentale pour
démontrer la stabilité et la variabilité des différents enregistrements sismiques du

mouvement du sol.

Selon FEMA 440 (2005), la grande dispersion dans les parametres de la demande
d'ingénierie est due a la variabilité du mouvement du sol. FEMA 440 illustre ce probléme en
montrant la figure 4.4. La figure démontre les résultats obtenus a partir du travail de recherche
effectué par Vamvatsikos & Cornell (2002), dans lequel une série d'analyses temporelles non
linéaires effectuées en réglant un tremblement de terre sélectionné qui a été étendu a plusieurs

niveaux d'intensité.

Selon FEMA 356, la réponse calculée peut étre trés sensible aux caractéristiques des

mouvements de sol individuels pour les procédures dynamiques non linéaires.
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{a) Thirty IDA curves

"first-mode” spectral aceeleration SH[T]‘ 5%) (g)
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Fig. 4.4. Etudes sur les courbes d'enveloppes de ’analyse dynamique incrémentale menées par Vamvatsikos et
Cornell (2002) qui ont utilisé trente enregistrements de mouvement du sol.

4.6. Les états limites des performances structurelles

Selon FEMA 356 (figure 4.5), les niveaux de performance structurelle discrets, qui vont
étre étudiés, sont I'occupation immédiate (Immediate Occupancy, 10), la sécurité de la vie (Life
Safety, LS) et la prévention d'effondrement (Collapse Prevention, CP).

N

LS

Force

A >

Deformation
Fig. 4.5. La relation de Force-déformation d'une charniére plastique typique (FEMA356, 2000).
4.6.1. Occupation immédiate (Immediate Occupancy, 10)

A ce niveau, I’endommagement post-sismique doit &tre au niveau pour lequel la

structure doit rester sure a occuper et ne présente aucun danger pour les habitants.

Les systémes structuraux ne sont pas affectés. Par conséquent un endommagement

mineur peut se produire et qui peut étre facilement réparé.
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4.6.2. Sécurité de la vie (Life Safety, LS)

A ce stade, les dommages aprés le séisme doivent &tre au niveau ou la structure a subi
des dommages considérables, mais conserve cependant une marge de sécurité par rapport a
I'apparition d'un effondrement partiel ou total. Certains éléments et composants de la structure
sont gravement endommagés et il existe un risque sur la vie humaine. Il pourrait étre possible
de réparer la structure et la réparation peut étre moins économique par rapport a la

reconstruction complete.
4.6.3. Prévention d'effondrement (Collapse Prevention, CP)

A ce stade, les dommages aprés le séisme devraient étre au niveau ol le batiment est sur
le point de subir un effondrement partiel ou total. La structure a subi des dommages complets,
ainsi qu'une énorme dégradation de la résistance et de la rigidité du systéme de résistance a la
charge sismique. La construction n'est pas sdre pour la réoccupation et ne peut pas étre

techniquement réparée.
4.6.4. Effondrement (Collapse, C)

A ce stade, les dommages apres le seéisme devraient étre au niveau ou la structure a subi
un effondrement total et ne satisfait a aucun des criteres mentionnés ci-dessus, ce qui signifie
que la réoccupation de la structure ne devrait pas étre autorisée parce que la structure est au

niveau d'effondrement.
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5.1. Introduction

Afin de tester ’efficience des techniques de modélisation présentées dans les chapitres
précédents, une étude paramétrique a été entreprise pour quantifier ’effet de certains
parametres d’intérét sur la réponse sismique non linéaire des structures en utilisant le code en
éléments finis SEISMOSTRUCT qui comprend des modéles pour la représentation du
comportement des portiques sous chargement statique et / ou dynamique, en tenant compte des
non-linéarités matérielles et géométriques. Avec ce logiciel, différents types d'analyses peuvent
étre entreprises, a savoir : lI'analyse dynamique non linéaire temporelle, I'analyse dynamique
incrémentale et I’analyse statique non linéaire (Pushover). Il incorpore aussi des ¢léments basés
sur les déplacements, des éléments basés sur les forces avec plasticité distribuée ou concentrée

sur une longueur spécifiée de 1’élément.
Les principaux parameétres considérés dans cette étude sont :

- Plasticité concentrée et plasticité distribuée.

- Types d’¢éléments.

- Effet de la longueur de la rotule plastique en utilisant quelques expressions
populaires (tableau 5.1).

- Des séismes ayant différents contenus fréquentiels.

Tableau. 5.1. Expressions pour calculer la longueur de la rotule plastique L,.

Auteurs Anneée L,
Priestley and Park 1987 | 1,=0.08L+ 6d,, (5.1)
Paulay and Priestley 1992 | 1,=0.08L+0.022 f, d, (5.2)
Panagiotakos and Fardis | 2001 |[,=0.12L +0.014 a; f, d, (5.3)
Berry et al. 2008 | 1p=0.05L + 0.1 fjﬂ’ (MPa) (5.4)
fe
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5.2. Analyse dynamique non linaire temporelle
5.2.1. Description de la structure

La structure considérée dans la présente étude, est une structure a échelle réelle testée
au Laboratoire européen pour I'évaluation des structures (ELSA) (Pinto et al. 2002). Les figures
5.1 et 5.2 montrent la disposition générale de la structure. C'est un portique en béton armé a 4
étages avec trois travées ; deux de 5 m de portée et une de 2,5 m. La hauteur entre les étages est

de 2,7 m et I’épaisseur de la dalle est égale a 0.15 m.

Fig. 5.1. Vue en 3D la Structure testée au laboratoire ELSA.
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Fig. 5.2. Géométrie du batiment en BA a 4 étages et a 3 travées (m),
(vues en élévation et en plan, d'aprés Carvalho et al. 1999).

5.2.2. Dimensionnement et ferraillage

Les dimensions et le ferraillage des poutres et des poteaux sont montrés dans les

tableaux 5.1 et 5.2, et les schémas de ferraillages des poteaux sont illustrés dans la figure 5.3.

Tableau. 5.2. Dimensions et ferraillage des poteaux.

Etage Poteaul Poteau? Poteau3 Poteau4d
1-2 0.4X0.2 0.25X0.6 0.4X0.2 0.3X0.2
(6412) (8016+2 $12) (6612) (6412)

3-4 0.4X0.2 0.25X0.5 0.4X0.2 0.3X0.2
(6412) (416+2 $12) (6412) (6412)
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Tableau. 5.3. Dimensions et ferraillage des poutres.

Etage Poutre (1°" et 2™ travée) Poutre (3™ travée)
R
2
3 0.5x0.25x1.05x0.15 0.5x0.25x0.65x0.15
4
ard J' Leve! @ @ @ @
i i— ) Eg12 6@12
i i 416 + 2912 =l 8F12
| I
------ — 0hcy 06
L i "r : 0.20 4,_ 0.50 * 0.20 lgﬁg—-ll
. stir. p 6 //0.15 stir. @6 //0.15 stin. @ 6 /015 stir. @ 6 J/0.15
= —2—7
5812 Bp12
. o[ H N BR16+ 20812 ' ﬁ' mei
. | 3| d | 3 §T B
| . U e 1l |40
S | s = - | 0.70 F 0.60 J_L_}lzq‘], | 0.20
i i stir. @ 6,015 stir. @6 470,15 stir.@ 6 4/0.15 stir. @ & /70,15
| i { 0
i D
i _41,__ |
(a) (b)

Fig. 5.3. Disposition des armatures dans les poteaux.

5.2.3. Propriétés des matériaux

Le modele utilisé pour le béton est le modele non linéaire uni axial de Mander avec

confinement. Les principales caractéristiques mecaniques du matériau sont :

- Résistance a la compression ; f.=16300 KPa.

- Résistance a la traction ; f; =1900 KPa.

- Module d’élasticité ; E. = 1.8975 * 10”7 KPa.

- Ladéformation a la contrainte maximale ; &.=0.002 m/m.

82



Stress [MPa]

[ el =
o o B ow N

& S R
o

CHAPITRE 5 : CAS PRATIQUES

ol =S I O T G
H O w0 ® W o b N KHE O E N

o e
o @ N

-0.008 -0.007 -0.006 -0.005 -0.004 -0.003 -O.ﬁDZ -0.001 a 0.001
Strain [ -]

Fig. 5.4. Loi de comportement de Mander pour le béton.

Le mod¢le utilisé pour I’acier est le modele uni axial de Menegotto-Pinto. Les

principales caracteristiques mécaniques des armatures sont :

Module d’élasticité ; E; = 2.00 = 107 KPa.
La limite elastique ; £, = 343000 KPa.

Parameétre de durcissement ; pu = 0.0024.
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Fig. 5.5. Loi de comportement de Menegotto-Pinto pour I’acier.
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5.2.4. Charges appliquées

Les mouvements sismiques ont ét¢ définis afin d'étre représentatifs d’un scénario de
risque sismique modéré avec différentes périodes de retour : BF475 (accélération maximale
2.180 m/s2) et BF975 (accélération maximale 2.884 m/s2) avec une durée de 15s (Figs. 5.6,
5.7).
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Fig. 5.6. Accélérogrammes des séismes artificiels pour des périodes
de retour de 475 et 975 années. (acc475), (acc975).
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Fig. 5.7. Spectres de réponse des accélérogrammes ACC475 et ACC 975.

5.2.5. Résultats et discussions

5.2.5.1. Déplacement global

Afin d'évaluer le niveau de précision des différentes stratégies de modélisation, la
premiére étape consiste a évaluer la réponse globale de la structure sous I'action sismique. Les
courbes temporelles du déplacement au sommet pour le portique étudié sont représentées sur
les figures 5.8 & 5.13, obtenues en utilisant des €léments a base de force inélastique (IFBE) et
des éléments a base de déplacement inélastique (IDBE) avec plasticité distribuée et concentrée,

en tenant compte de la subdivision des éléments.

La figure 5.8 montre le déplacement au sommet en fonction du nombre de points
d'intégration pour les éléments basés sur les forces. Les résultats trouvés indiquent que
I'influence du nombre de points d'intégration sur la réponse sismique est négligeable dans les
premiéres secondes (moins de 5s), mais entre 5 et 13s pour le séisme BF475 et 5 et 15 s pour le
mouvement de sol BF975, les résultats numériques pour le schéma d'intégration a trois points
sont différents des résultats expérimentaux. Les résultats donnés par les schémas a quatre et

cing points d'intégration sont proches des résultats expérimentaux (Zendaoui et al. 2016).
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Fig. 5.8. Effet de la variation du nombre de points d'intégration sur la réponse globale calculée avec
les éléments basés sur les forces pour les tests : a (BF475) et b (BF975).

La figure 5.9 montre I'effet de la discrétisation des éléments basés sur les forces sur le

comportement global d'une structure sous charge sismique. On remarque que l'influence de la

discrétisation est négligeable dans toutes les analyses.
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Fig. 5.9. Effet du nombre de sous éléments dans la formulation
basée sur les forces pour les tests : a (BF475) et b (BF975).
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La figure 5.10 présente une comparaison entre les résultats expérimentaux et
numériques obtenus en utilisant différentes équations pour évaluer I’effet de la longueur de la

rotule plastique (tableau 5.1) pour les éléments basés sur les forces.

D’apres la figure 5.10, on remarque que les déplacements obtenus en utilisant 1’équation
(5.3) dans les deux cas de séisme sont plus grands que ceux obtenus a partir de 1’essai
expérimental, les équations (5.1), (5.2) et (5.4) résultent en des résultats proches pour le premier
séisme (BF475) et relativement différents pour le second cas (BF975). Ces différences entre les
résultats numériques et expérimentaux peuvent étre attribuées a la valeur supposée de la
longueur de la rotule plastique et au contenu fréequentiel du tremblement de terre (Zendaoui et
al. 2016).

0.09
g - Experimental
Y 0.004 IFBEPHL-Eq5.1
% 0.02 IFEEPHL-Eq 5.2
fa IFEEPHL-Eq5.3
o IFBEPHL-Eq5.4
0.
015 v = r
: \ : P
EOIUP -------------- dunens !:"— -------- ™ R  CESEER
% 0.05 . Expenimental
= IFEEPHL-Eq 5.1
2 IFBEPHL-Eq 5.2
fg 008 IFBEPHL-Eq 5.3
P~ IFEEPHL-Eq 5.4
O

Fig. 5.10. Effet de la longueur de rotule plastique dans la formulation basée sur les forces
pour les tests : a (BF475) et b (BF975).

Les résultats de 1’analyse dynamique non linéaire utilisant des éléments bases sur les
déplacements avec subdivision en sous €léments sont présentés sur la figure 5.11. Les résultats
montrent clairement que le nombre d'éléments affecte les valeurs du déplacement et que
I'augmentation du nombre de sous éléments jusqu'a 6 dans les poteaux et les poutres se traduit

par une bonne convergence vers les résultats experimentaux.
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Fig. 5.11. Effet du nombre de sous éléments dans la formulation basée sur les déplacements avec plasticité
distribuée pour les tests : a (BF475) et b (BF975).

Dans la figure 5.12, une discrétisation des poteaux et des poutres a leurs extrémités a
été utilisée afin de capturer la non-linéarité des matériaux (béton et acier). Nous notons que la
discrétisation en deux et quatre sous éléments résulte en une meilleure convergence vers les
résultats expérimentaux par rapport au cas d’un seul sous élément. Il convient de noter que pour

une discrétisation avec 4 sous éléments, I'analyse s'est arrétée pour le séisme BF975.

88



CHAPITRE 5 : CAS PRATIQUES

~~
g 0.4
N
=
b3
g 0.00s :
o : &——® Expenimental
o : 4&——a  [DBEDP-1 Elément aux extrémités
004 S RN | - IDBEDP-2Eléments aux extrémités
A L | {®—= IDBEDP-4Eléments aux extrémités
0. 15.
0l0f-cccccccccncccqecccefdecccccacapeccccancaccnns L
N .
E M "
~ 005 Brhlonsss vy ane >
g :. } k f.i ! ?‘\ f‘\
g 0.004 't-l—’i—{ Ef—f‘\f}'f—.‘*—’ Experimental
8 \ L 4 l,' U { " 4——4& [DBEDP-1 Elément aux extrémités
:é-'nm . },‘“"' | i - IDBEDP-2 Eléments aux extrémités
A o.10 H & {®—=8 [DBEDP-4 Eléments aux extrémités
0 3 Temps (s) 10 15
(b)

Fig. 5.12. Effet de la variation du nombre de sous éléments aux extrémités dans la formulation basee sur les
déplacements avec plasticité distribuée pour les tests : a (BF475) et b (BF975).

La figure 5.13 montre une comparaison entre les résultats expérimentaux et les resultats
numeriques utilisant des éléments basés sur le déplacement avec une plasticité concentrée (la
longueur des rotules plastiques est égale a zéro aux extrémités). Les résultats sont en bon accord
pour les premiéres secondes (< 5sec), mais apres la cinquieme seconde il y a une divergence

remarquable entre les résultats numériques et expérimentaux.
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Fig. 5.13. Effet de la variation du nombre de sous éléments dans la formulation basée sur les déplacements
avec la plasticité concentrée pour les tests : a (BF475) et b (BF975).

5.2.5.2. Déplacement relatif inter-étages et I’effort tranchant maximal d'étage

La déformabilité latérale des systemes structuraux est mesurée par le déplacement relatif
horizontal entre deux niveaux successifs. Les déplacements relatifs inter-étages sont
généralement exprimés sous forme de rapport 6 / h ou 8 est le déplacement latéral et h est la
hauteur d'étage. Les déplacements relatifs au sommet A sont normalisés par la hauteur totale H
du batiment A / H, ils sont également utilisés pour quantifier la rigidité latérale des systémes

structuraux.

Les déplacements relatifs inter-étages sont causes par la flexion, le cisaillement et les
déformations axiales des éléments structurels, par ex. poutres, poteaux, et voiles. Les
déformations axiales dues au raccourcissement ou a l'allongement des éléments sont
généralement négligeables ; les déformations de flexion et de cisaillement sont la principale

cause des dommages structurels.

La figure 5.14 montre la distribution verticale du déplacement relatif inter-étages
maximal de la structure étudiée. Il est clair que le modéles numériques donnent des bons
résultats et sont capables de prédire I'étage souple au troisieme étage. D'autres améliorations du

modeéle numérique pourraient peut-étre produire une meilleure adéquation entre les résultats
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numeriques et expérimentaux. Mais cela n'entre pas dans le cadre du présent travail. Il suffit
que l'analyse non linéaire en fibre puisse prédire I'étage souple au troisieme étage et donc ce
sera la référence a laquelle toutes les autres analyses numériques seront comparées, comme on
peut le constater sur ces figures, les rapports de déplacements relatifs inter-étages du portique
réguliére, satisfont aux exigences du niveau de performance LS (limitation de déplacements
relatifs a 2%).
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Fig. 5.14. Déplacements relatifs inter-étages pour les éléments basés sur les forces et déplacements
pour les tests : a (BF475) et b (BF975).

La comparaison entre les différents modeles numériques et expérimentaux pour I’effort
tranchant maximal de I'étage est illustrée dans la figure 5.15. Les forces de cisaillement ne sont
plus appliquées directement sur la structure mais résultent plutdt d'un équilibre structurel par
rapport au modéle de déplacement appliqué. Nous pouvons voir dans les deux séismes (BF475
et BF975), que les modéles numériques donnent de bons résultats par rapport aux essais
expérimentaux et ces modeéles peuvent prédire la réponse de la structure en particulier pour le
modéle IDBECP-4 Eléments (Zendaoui et al. 2016).
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Fig. 5.15. L’effort tranchant maximal d'étage pour les éléments basés sur les forces et déplacements
pour les tests : a (BF475) et b (BF975).

5.2.5.3. Dissipation d'énergie pour différents modeles

Sur la base des principes du génie parasismique, pour un bon comportement sismique
de la structure, I'énergie emmagasinée par la structure due aux tremblements de terre doit étre
absorbée et/ou dissipée, en fonction de la performance attendue de la structure. L'absorption et
la dissipation d'énergie dans les structures sont généralement dues a deux sources principales,
I'amortissement inhérent du systéeme structural, et la formation de la rotule plastique dans les

éléments structuraux et la non-linéarité.

La réponse globale hystérétique en fonction de I’effort tranchant a la base et du
déplacement latéral au sommet est représentée sur la figure 5.16 pour les deux tests BF475 et
BF975. Pour le test BF475, la réponse restait pratiguement dans la plage élastique comme
illustré sur la figure 5.16.a. Le test BF475 a déformé le batiment jusqu'a un maximum de 0.06
m, tandis que la force de cisaillement maximale était de 180 KN. La figure 5.16.b montre le

tracé de I’effort tranchant & la base par rapport aux courbes hystérétiques de déplacement au
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sommet pour le test BF975. A ce séisme d'intensité plus élevée, certains effets non linéaires
avec des boucles de force-déplacement sensiblement plus larges ont caractérise la réponse de
ce systeme. Le déplacement maximal et I’effort tranchant a la base mesurés dans cet essai
étaient de 0.1 m et 250 KN respectivement. Le modele IFBEDP-4 points d’intégration a montré

la meilleure corrélation avec les résultats expérimentaux.
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Fig. 5.16. Effort tranchant a la base en fonction du déplacement latéral pour les tests : a (BF475) et b (BF975).

5.2.5.4. Etats d’endommagements

Résultats des dommages expérimentaux

Le comportement du portique en béton armé peut étre considéré comme satisfaisant sous
I'action sismique caractérisée par l'accélérogramme BF-475, du fait qu’il n’y a pas de
dommages globaux significatifs, mais seulement de faibles dommages locaux. Avec
I'accélérogramme BF-975 et seulement pendant moins de la moitié du temps de test, les
dommages observés étaient plus importants, surtout dans le poteau du troisieme étage ou de
grandes fissures apparaissent (figure 5.17). Le test a été arrété a la moitié du temps afin d'éviter
des dommages irréparables et de permettre I'utilisation des solutions de réparation.
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Fig. 5.17. Dommages observés sur le poteau du 3éme étage apres le séisme.
Résultats des dommages observés numériquement

La figure 5.18 montre les différents niveaux d’endommagement dans les modeles
numériques. Les dommages dans les structures en utilisant les éléments IDBEDP et IDBECP
ne sont pas identiques aux dommages observés dans 1’essai expérimental pour les deux charges
sismiques. L'analyse avec les éléments IFBEPHL et IFBEDP montre que ces éléments peuvent
capturer les dommages dans I'étage souple au niveau du poteau du troisieme étage, ou les états
limites LS et CP sont apparents, ceci indique que les modeles avec les derniers éléments sont
bons pour prédire les dommages dans une analyse non linéaire des structures en béton arme.
L'endommagement de I'élément de la structure sous l'effet de flambement des barres d’acier
n'est pas apparent dans cette étude parce que les valeurs de rotation plastique sont supérieures
aux valeurs de rupture des éléments du fait que la structure n'est pas excitée par une charge

élevée dans cet essai.
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5.3. Analyse dynamique incrémentale (ADI)
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Fig. 5.18. Schéma d'endommagement typique et la formation de la rotule plastique
pour les tests : a (BF475) et b (BF975).

Dans la perspective de I'évaluation de la réponse structurelle globale, les analyses

dynamiques incrémentales sont définies comme une séquence d'analyses dynamiques avec un

facteur d'échelle croissant pour obtenir des résultats en termes de 1’effort tranchant a la base

total par rapport au déplacement au sommet a différents niveaux de ductilité, comme le

représentera graphiquement la figure suivante.
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Fig. 5.19. Valeurs maximales de I’effort tranchant a la base 1’effort tranchant a la base obtenues avec des
analyses dynamiques incrémentales.
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La structure qui a été précédemment étudiée en utilisant I’analyse dynamique non linaire
temporelle (R+3 testée au Laboratoire européen pour I'évaluation des structures (ELSA)), a été
réétudiée en utilisant la méthode dynamique incrémentale (ADI) sous 1’action de deux
enregistrements de mouvement du sol BF475 (accélération maximale 2.180 m/s2) et BF975
(accélération maximale 2.884 m/s2) avec une durée de 15s (Figs. 5.6, 5.7). En conséquence,
I'analyse temporelle dynamique non linéaire a été appliquée pour un ensemble de mouvements
du sol étalonnés pour un niveau d'intensité spécifique, puis des courbes ADI ont été déterminées

pour chaque analyse dynamique.

L'analyse dynamique incrémentale peut étre exécutée directement dans le programme
Sismostruct. Pour effectuer une analyse dynamique incrémentale, I'utilisateur doit spécifier les
facteurs d'étalonnage incrémentaux dans la premiére étape (0.1, 0.3, 0.5, 0.7, 0.9), puis doit
définir P’input sismique (généralement un accélérogramme naturel ou artificiel) et le

multiplicateur de courbe correspondant (scaling factor) (SeismoSoft, 2015).

En générant la courbe de 1’analyse dynamique incrémentale pour chaque
enregistrement, une grande quantité de données peut étre collectée. Comme on peut le voir, les
courbes ADI affichent un large éventail de comportements, montrant une grande variabilité d'un
enregistrement a un autre enregistrement, ce qui rend essentiel de résumer ces données et de
quantifier le caractére aléatoire introduit par les enregistrements pour les différents modéles

utilisés.

La figure 5.20 présente les résultats de I’analyse dynamique incrémentale en utilisant
les éléments formulés a base de force en variant le nombre de points d’intégration. D’apres les
figures 5.20. (a et b), on remarque que lorsque le nombre de point d’intégration est supérieur a
3, les courbes des analyses dynamiques incrémentales obtenues sont superposables pour les

deux tests.
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Fig. 5.20. Valeurs maximales de 1’effort tranchant a la base et de déplacement obtenus avec une analyse
dynamique incrémentale en utilisant les éléments basés sur les forces avec différents points d’intégration
pour les tests : a (BF475) et b (BF975).

L’effet de nombre de sous ¢éléments sur I’analyse dynamique incrémentale avec la

formulation basée sur les forces est négligeable pour des faibles séismes comme montré sur la

figure 5.21. a, par contre pour les séismes a grandes intensités, I’augmentation dans le nombre

de sous éléments peut résulter en des problémes de convergence pour des niveaux de facteurs

d’étalonnage incrémentaux plus éleves (figure 5.21. b).
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Fig. 5.21. Valeurs maximales de 1’effort tranchant & la base en fonction du déplacement obtenues avec une
analyse dynamique incrémentale en utilisant les éléments basés sur les forces avec différents sous éléments
pour les tests : a (BF475) et b (BF975).

L’effet de la longueur de rotule plastique pour les ¢léments formulés en force sur la

courbe ADI est présenté sur la figure 5.22. L’influence de la longueur de rotule plastique est

négligeable pour des petites valeurs de facteur d’échelle incrémental, car le comportement de

la structure est linéaire. Quand on augmente les facteurs d’échelle incrémentaux, les effets de
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la longueur de rotule plastique sont remarquables pour les différentes équations pour les deux
séismes. On constate aussi que les résultats donnés par 1’équation 5.3 s’¢éloignent de ceux prédits

par les autres équations.
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Fig. 5.22. Valeurs maximales de I’effort tranchant a la base et de déplacement obtenus avec une analyse
dynamique incrémentale en utilisant les éléments a base de force avec différentes longueurs de rotule plastique
pour les tests : a (BF475) et b (BF975).

Concernant les formulations basées sur les déplacements avec une plasticité distribuée,
les courbes ADI ont la méme allure dans le cas d’un faible séisme (BF475) surtout lorsque le
nombre de sous eéléments augmente (figure 5.23.a). Cependant dans le cas du séisme BF975,
I’augmentation du nombre de sous éléments ne résulte pas forcément en des résultats proches

suggerant une influence du contenu fréquentiel du mouvement du sol (figure 5.23.b).
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Fig. 5.23. Valeurs maximales de 1’effort tranchant a la base et de déplacement obtenus avec une analyse
dynamique incrémentale en utilisant les éléments basés sur les déplacements avec plasticité distribuée
pour les tests : a (BF475) et b (BF975).

La figure 5.24 présente les résultats de 1’analyse dynamique incrémentale en utilisant

des éléments bases sur les déplacements avec plasticité concentrée. Pour une faible intensite,
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on peut observer qu’il n’y a pas une grande différence entre les modéles. Cependant, une
divergence remarquable dans les courbes ADI est observée lorsque I’intensité augmente pour
les deux cas de séisme. Ceci montre clairement que la plasticité concentrée peut s’avérer non

réaliste dans les éléments basés sur les déplacements.
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Fig. 5.24. Valeurs maximales de I’effort tranchant a la base et de déplacement obtenus avec une analyse
dynamique incrémentale en utilisant les éléments & base de déplacement avec plasticité concentrée
pour les tests : a (BF475) et b (BF975).

5.4. Analyse statique non linéaire (Pushover)

Afin de Vérifier I'applicabilité de la méthode pushover, le comportement de deux
structures a été étudié sous chargement monotone. Ces structures sont constituées d'un étage
avec une seule travée, et de deux étages avec deux travées, avec des quantités différentes
d'étriers et des espacements différents. Les mécanismes de rupture des poutres et des poteaux
ont d'abord été determinés comme étant des défauts de flexion, de cisaillement-flexion ou de
cisaillement selon les dessins de conception (Sung et al. 2013). Les courbes de capacité des
échantillons ont été analysées en utilisant les parametres étudiés auparavant, et les résultats

numériques ont été comparés avec les résultats expérimentaux.
5.4.1. Portique ductile & un seul étage

Le premier portique en béton armé avec un seul étage et une seule travee de 3m x 5m
en plan et mis a I'échelle de 3/5 a été testé au centre de recherche en génie parasismique
(NCREE) et examiné sous chargement monotone comme le montre la figure 5.25. Ce portique
a été congu pour simuler la réponse d’une structure a faible hauteur résistant aux moments (Feng
et al. 2011). L'espacement des étriers a été fixé a 8 cm dans le portique étudié, ce qui constitue
une conception ductile, les poutres et les poteaux ont été gouvernés par une rupture en flexion
(Sung et al. 2013).
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Fig. 5.25. Plan détaillé du portique étudié (Feng et al. 2011).

La figure 5.26 illustre une comparaison entre le résultat expérimental et les courbes
pushover pour la formulation en force avec la plasticité distribuée et différents nombres de
points d'intégration. Les résultats montrent clairement que la réponse globale converge vers le
résultat expérimental quand le nombre de points d'intégration augmente. Cependant, il y a lieu

de noter que 1’analyse pushover s’est arrétée prématurément pour 5 et 6 points d’intégration.
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Fig. 5.26. Effet du nombre de points d'intégration sur la courbe de pushover pour les éléments basés sur les
forces avec plasticité distribuée.

La figure 5.27 montre 1’influence de nombre de sous éléments pour la formulation en
force avec plasticité distribuée sur le comportement global d’un portique en béton armé. On
constate que plus le nombre de sous éléments augmente, plus les courbes de capacités
s’¢loignent de la courbe expérimentale. Cette conclusion est différente de celle trouvée lors de
I’analyse dynamique non linéaire suggérant une influence des parametres de modélisation sur

la réponse de cette structure.
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Fig. 5.27. Effet du nombre de sous éléments sur la courbe de pushover pour la formulation en force
avec plasticité distribuée.

Une comparaison entre les résultats expérimentaux et numériques pour I’analyse de
pushover en utilisant différentes équations (tableau 5.1) pour évaluer la longueur de la rotule

plastique des éléments basés sur les forces est présentée dans la figure 5.28.

D’apres la figure 5.28, on constate que les expressions de la longueur des rotules
plastiques ont une certaine influence sur la réponse globale, on peut voir que les courbes
données par les équations (5.1), (5.2) et (5.4) ont presque la méme allure et sont
raisonnablement proches du résultat expérimental. Lorsque I'équation (5.3) est utilisée pour
calculer la longueur de la rotule plastique, une diminution remarquable de 1’effort tranchant a

la base par rapport au résultat expérimental est observée.

La figure 5.29 montre les résultats des e€léments basés sur les déplacements avec la
variation du nombre des sous éléments. L'utilisation d'un seul ou deux sous éléments surestime
grandement 1’effort tranchant et la rigidité post-élastique. Les courbes montrent une bonne
convergence vers le résultat experimental pour les modéles a quatre et six sous éléments. Cette

conclusion est en accord avec celle d’analyse dynamique non linéaire.
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107



CHAPITRE 5 : CAS PRATIQUES

La figure 5.30 présente une comparaison entre le résultat expérimental et les résultats
numériques en utilisant des éléments basés sur les déplacements avec une plasticité concentrée
(la longueur des rotules plastiques est égale a zéro aux extrémités). On remarque que les
modeles a plasticité concentrée pour les éléments basés sur les déplacements donnent des

résultats divergeant par rapport au résultat expérimental et difficiles a les interpréter.
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Fig. 5.30. Effet du nombre de sous éléments sur la courbe de pushover pour les éléments basés sur les
déplacements avec la plasticité concentrée.

5.4.2. Portique non ductile (R+1)

Ce portique a été congu pour représenter une structure non ductile (Wang et al. 2006),
étant donné que l'espacement de I'étrier dans les poteaux est de 30 cm et que les poteaux étaient
contr6lés par des ruptures de flexion-cisaillement ou de cisaillement. La hauteur de chaque
étage est de 2.15 m et la largeur de chaque travee est de 3.6 m. La barre d'armature de diameétre
de 10 mm a été utilisée comme armature principale et comprenait également I'étrier dans les

sections des poutres et des poteaux comme montré sur la figure. 5.31 (Sung et al. 2013).
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Fig. 5.31. Plan détaillé du portique non ductile (Wang et al. 2006).

La figure 5.32 présente les courbes pushover en utilisant les éléments formulés en force
avec plasticité distribuée pour le portique non ductile en béton armé. Les résultats montrent que
les modéles numériques convergent vers le résultat expérimental quand le nombre de points

d’intégration augmente.
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Fig. 5.32. Effet de la variation du nombre de points d'intégration sur la courbe de pushover pour les éléments
basés sur les forces avec plasticité distribuée.

Les résultats de 1’analyse pushover en utilisant la subdivision en sous éléments pour les
éléments basés sur les forces sont présentés dans la figure 5.33. On constate que les courbes de
capacités pour tous les modeles sont proches du résultat expérimental contrairement a ce qui a
été constaté pour la structure étudié précédemment, suggérant une influence des caractéristiques
dynamiques. Il convient de noter aussi que I’analyse pushover pour les modéles a 4 et 6 sous

¢léments s’est arrétée prématurément.

La figure 5.34 montre une comparaison entre le résultat expérimental et les courbes
pushover obtenus en utilisant différentes €équations pour évaluer I’effet de la longueur de la
rotule plastique pour les éléments basés sur les forces. On observe que les longueurs de rotule
plastique données par les équations (5.1), (5.2) et (5.4) ont une bonne estimation de la réponse.
Cependant I’équation (5.3) donne une courbe un peu différente ce qui confirme les résultats

trouvé dans le cas d’étude précédent (portique ductile).
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Fig. 5.34. Courbes pushover de différentes équations utilisées pour calculer la longueur de rotule plastique pour
les éléments basés sur les forces.
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Dans la figure 5.35, la discrétisation des poteaux et des poutres en sous éléments a été
utilisée afin de capturer la réponse globale de la structure en utilisant des éléments basés sur les
déplacements avec plasticité distribuée. Nous notons que les modeéles a un seul élément ou deux
sous ¢léments donnent des résultats plus grands au niveau de la valeur pic de I’effort tranchant
par rapport au résultat expérimental. Donc, la discrétisation est importante car plus on divise
les éléments plus on rapproche vers le résultat expérimental. Ce qui est le cas pour le portique

R+1.
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Fig. 5.35. L’influence du nombre de sous éléments sur la courbe pushover pour les éléments basés sur les
déplacements avec plasticité distribuée.

Les résultats de I’analyse pushover en utilisant des éléments basés sur les déplacements
avec plasticité concentrée sont présentés sur la figure 5.36. On peut aussi remarquer une autre
fois que le modéle avec plasticité concentrée pour les éléments basés sur les déplacements peut
résulter en des resultats non realistes, difficiles a interpréter indiquant que les parameétres de

modélisation peuvent changer de maniere drastique la réponse non linéaire d’une structure.
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Fig. 5.36. L’influence du nombre de sous éléments sur la courbe pushover pour les éléments basés sur les
déplacements avec plasticité concentrée.
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Conclusion générale

Cette étude porte sur I'évaluation de la précision et de l'efficacité des modeéles
numériques couramment disponibles pour les éléments de portiques en béton armé. L'objectif
principal de cette these, est d’entreprendre une analyse dans le domaine non linéaire en utilisant
différentes méthodes d’analyse telles que I’analyse statique non linéaire (pushover) et ’analyse
dynamique non linéaire, en utilisant différents types d’éléments (éléments basés sur les forces
et éléments basés sur les déplacements) avec différentes options de modélisations de la non

linéarité matérielle (plasticité concentrée et plasticité distribuée avec fibre).
Les principales conclusions pour I’analyse dynamique non linéaire sont les suivantes :

e Les deux principaux types d'éléments de portiques de plasticité distribuée, basés sur les
déplacements (DB) et sur les forces (FB), reposent sur des hypothéses d'éléments finis
complétement différentes et devraient donc donner des résultats assez différents dans

des analyses non linéaires.

e Contrairement a I'approche basée sur les déplacements, celle basée sur les forces repose
sur I'nypothese de fonctions de forme de force le long de I'él1ément, qui Vvérifient toujours
I'équilibre exact indépendamment des relations constitutives sectionnelles (linéaires ou
non lin€aires). Cela implique une procédure de détermination de [’état plus

"compliquée”, mais théoriquement aucun maillage n'est requis.

e Un schéma d'intégration Gauss-Lobatto devrait étre utilisé pour les éléments basés sur
les forces. Bien qu'une limite inférieure de 4 points d'intégration soit nécessaire pour
fournir un résultat fiable. Un choix d'un nombre plus grand, par exemple, de 5 points
d'intégration peut également étre justifié afin d'obtenir une prédiction completement
stabilisée de la réponse.

e Indépendamment de la bonne prédiction pour les éléments bases sur les forces, la
plasticité concentrée avec une longueur de rotule plastique pour les équations 5.1 et 5.2
montre une meilleure performance pour prédire la réponse sismique des portiques en

béton armé, et I’équation 5.4 peut étre influencee par le contenu fréquentiel tremblement
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de terre, mais 1’équation 5.3 ne donne pas de bons résultats pour les deux tremblements
de terre (BF475 et BF975).

e Les formulations basées sur les déplacements présentent une réponse rapidement
convergente lorsque le nombre de sous éléments augmente. Cependant, un nombre
minimum de quatre éléments est requis pour atteindre un degré acceptable de précision

dans la modélisation de la réponse inélastique.

e Les modeles de plasticité concentrée présentent I'inconvénient de separer l'interaction
moment-résistance et I'interaction de la rigidité axiale du comportement de I'élément, et
la nécessité d’entreprendre une analyse moment-courbure pour déterminer la rigidité

élastique et post-€lastique.

e Le contenu fréquentiel du séisme semble influencer notamment la réponse non linéaire

des structures en béton armé.

e Les états limites basés sur la rotation plastique dans le modéle avec des formulations a
base de force sont bons pour prédire les dommages dans I'analyse non linéaire des

structures en béton armé.

e Concernant I’analyse dynamique incrémentale, les resultats confirment ce qui a été
constaté dans 1’analyse dynamique non linéaire temporelle. Les éléments basés sur les
forces avec plasticité distribuée donnent des résultats proches par rapport aux autres

modeéles, et tous les modéles sont influencés par le contenu fréquentiel.

Dans la deuxiéme partie de cette étude, une comparaison entre les résultats
expérimentaux et les modeles numériques pour I’analyse statique non linéaire (pushover), a été

réalisée, les principales conclusions tirées sont :

e Les résultats d'une modelisation des éléments basés sur les forces se comparent bien
avec les resultats expérimentaux. A savoir, cette approche semble étre capable de

capturer la réponse globale avec précision.
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e Dans la formulation des éléments basés sur les forces, les résultats montrent clairement
que la réponse globale converge vers le résultat expérimental quand le nombre de points

d'intégration augmente.

e Les formulations basées sur les déplacements présentent une réponse rapidement
convergente lorsque le nombre de sous éléments augmente. Cependant, un nombre
minimum de 4 éléments est requis pour atteindre un degré de précision acceptable dans

la modélisation de cette réponse globale non linéaire.

e Quelques considérations critiques sur l'utilisation de la longueur de rotule plastique
comme parameétre de modélisation ont été présentées, a savoir que les expressions
disponibles pour la longueur de rotule plastique sont indépendantes de la majorité des

facteurs favorisant la localisation (physique et numérique).

o Laformulation basée sur les déplacements en utilisant la plasticité concentrée prédit une
rigidité et une résistance irréalistes pour tous les éléments par rapport a celle basée sur
les forces.

e Les observations des analyses montrent que les éléments basés sur les forces avec
plasticité distribuée ou bien concentrée donnent des approximations plus précises de la
réponse globale. En outre, la précision du modele des éléments basés sur les
déplacements serait probablement améliorée en raffinant la discrétisation, mais

évidemment avec un co(t numérique plus important.

Perspectives

e comme tous les tests ont été effectués sur des modeles 2D, il est nécessaire que les
procédures statiques et dynamiques non linéaires soient testées sur des structures

spatiales 3D de préférence sur des batiments plans irréguliers.
e I est recommandé d’effectuer une comparaison entre 1’analyse statique non linéaire

(pushover) et I’analyse dynamique non linéaire pour les différents modéles utilisés dans

notre étude afin d’évaluer leurs performances.
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