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Chapitre 1. Les seismes

1.1 Le phénomeéne physigue.

Les séismes majeurs sont liés a I’existence de mouvements tectoniques globaux continuellement en
action qui soulévent des chaines de montagnes et creusent des tranchées océaniques a la surface de la
terre. Ces mouvements affectent une quinzaine de "plaques" sphéroidales et engendrent des contraintes
sur les lignes de contact des plaques. Lorsque ces contraintes deviennent trop élevées et supérieures a
la «résistance au frottement », une rupture brutale se produit : c'est un tremblement de terre, a la suite
duquel un nouvel état provisoire de stabilité est réalise.

Il résulte de cette description qu'il existe des régions du monde a plus ou moins haut risque sismique,

suivant qu'elles sont plus ou moins proches des zones de jonctions des "plaques”. Figure 1.1.a.
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Figure 1.1.a. Carte du monde montrant les principales plaques tectonique.

(d’apreés Bristol University website: www.ideers.bris.ac.uk).
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GLOBAL SEISMIC HAZARD MAP
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Figure 1.1.b. Les zones de séismicité élevée se trouvent aux lignes inter — plaques (seismic hazard =
alea sismique).

Les zones de jonction inter - plaques ne sont pas les seules ou se passent des décrochages de failles.
Des phénoménes similaires, d’amplitude moindre, ont lieu dans des failles intérieures aux plaques
mentionnées. On parle alors de séismes « intra - plaques ».

Pour les séismes importants, le mouvement relatif des bords de la faille peut étre apparent en surface.
(Fig.1.2 a). Il existe différents type de mouvement relatif : coulissage horizontal, coulissage vertical.
Ces déplacements relatifs permanents du sol s’observent pres de I’épicentre du séisme, mais le choc du
tremblement de terre entraine aussi la création et la propagation d'ondes de compression et de
cisaillement dans le sol a des distances trés grandes ; en fait ces ondes font le tour de la terre en
s’atténuant progressivement. A la surface du globe, I’effet de ces ondes est un mouvement de
déplacement vertical et horizontal du sol. Le déplacement horizontal différentiel entraine des rotations
(Fig.1.2 b).

www.GenieCivilPDF.com



1.3

Figure 1.2 a.. Coulissage de la faille San Andreas (Californie).
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Figure 1.2 b. Composantes de l'action sismique.

L’importance relative des composantes du mouvement du sol en un point dépend de la position du
point considéré par rapport au foyer (ou «hypocentre ») du séisme. A I’aplomb de celui-ci
(« épicentre »), la composante verticale est du méme ordre que la composante horizontale. A plus
grande distance, I'importance relative de la composante verticale diminue et vaut 50 a 70% de
I’horizontale. Les composantes de rotation ont généralement des effets négligeables.

Le mouvement vertical est souvent pergu comme moins dommageable que I’horizontal, partiellement
en raison de I’importance généralement moindre de cette composante, mais surtout en raison du fait
que les constructions sont naturellement congues pour reprendre I'action (verticale) de la pesanteur
avec une sécurité convenable alors qu'elles ne présentent pas les mémes ressources pour une action

horizontale.
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1.2 Caractérisation des séismes.

On peut caractériser la "taille” du tremblement de terre par différents paramétres.

La magnitude M (échelle de RICHTER) est une évaluation de I'énergie libérée au foyer du
tremblement de terre. Comme telle, cette quantité n'est pas utilisable par I'ingénieur des constructions
qui s'intéresse a un mouvement en surface et dans une zone géographique donnée. Le foyer peut se

trouver a plusieurs kilométres sous la surface et a plusieurs centaines de kilométres de la zone donnée.

L'intensité |1 (échelle de MERCALLLI) est une caractérisation de I'importance des effets matériels
observés en surface et de la perception par la population. Cette description vaut pour une zone
géographique donnée, mais est assez qualitative. L’intensité en un point dépend non seulement de la
taille du séisme (magnitude) mais aussi de la distance au foyer, de la géologie locale et de la

topographie.

Un paramétre important pour I’évaluation des effets des séismes a un endroit donné est I'accélération
maximale a4 du sol ou accélération de pointe, PGA (Peak Ground Acceleration) en anglais. Son ordre
de grandeur est de 0,4 g a 0,6g en zone tres sismique (Japon, Turquie) et de 0 a 0,1g en zone
faiblement sismique (Belgique). L'amplitude de I'accélération maximale du sol permet de se faire une
idée de la résultante de force F appliquée a la construction de masse m : F = m aq si la construction est
indéformable et bouge comme le sol (en général ~ F >m ay , comme on le voit au Chapitre 2). C’est
en terme de d’accélération maximale a4 au niveau du bedrock qu’on exprime les cartes de zonation ou
zonage sismique quantifiant le niveau sismique a prendre en compte pour I’application des régles de

constructions parasismiques. On en donne deux exemples aux Figures 1.3 et 1.7.

Un autre paramétre utile pour I’évaluation des effets des séismes a un endroit donné est le
déplacement maximal dq du sol, qui donne une idée de I’ordre de grandeur du déplacement relatif du
centre de gravité de la structure par rapport a la base de la structure : quelques cm en zone faiblement

sismique, jusgu’a un m en zone trés sismique.

La durée du tremblement de terre est un paramétre significatif dans les processus de fissurations et
dégradations progressives des éléments d’une construction. Elle est liée a la magnitude du séisme.
Cette durée est au maximum de I’ordre de 60 s en zone trés sismique, mais n'est que de quelques

secondes en zone peu sismique.
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Peak horizontal acceleration map
with a 10% probability of exceedance in 50 years
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Figure 1.3. Zonation sismique européenne en accélération maximale a, ( PGA) en m/s’.
GFZ-Posdam website http://seismohazard.gfz-potsdam.de/projects/en/

La caractérisation la plus explicite d'un tremblement de terre est évidemment constituée
d'accélérogrammes enregistrés dans la zone géographique considérée, qui contiennent a la fois les
aspects accélérations, durée et contenu fréquentiel. Les accélérogrammes constituent une donnée

d'action directement utilisable par la dynamique des structures. Voir 2.1 a 2..3.
Enfin, les spectres de réponse constituent la caractérisation des tremblements de terre la plus

couramment utilisée par l'ingénieur des constructions. Ils sont des sous-produits des accélérogrammes

et permettent un calcul simple des efforts internes dans une structure soumise a séisme. Voir 2.4.

1.3 Effets particuliers des séismes.

Tassement.
Des sables secs soumis a vibration peuvent subir des tassements importants, qui peuvent étre estimés
par des mesures des vides du sable. Ces tassements peuvent atteindre quelques dizaines de cm.

Différentiels ou non, ils peuvent étre suffisants pour rendre une construction inutilisable.
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Liguéfaction.
Les sables fins saturés en eau peuvent étre le siége d’un phénomene encore plus spécifique au contexte

sismique : la liquéfaction des sols.

L’explication du phénoméne est la suivante.

La résistance au cisaillement d'un sol est donnée par la relation : ;r = (6 —u ) tg@

avec :

@ : angle de frottement interne du sol (o — u ): pression effective

o : pression non déjaugée u: pression interstitielle de I’eau contenue dans le sol.

Comme la mise en mouvement du sol entraine une montée de la pression interstitielle u, il y a

réduction de la résistance zz du sol, jusqu’a son annulation :

wr=(oc—u)tgd=0

Un matériau sans résistance au cisaillement se comporte comme un liquide, d’ou le terme

« liquéfaction » du sol. Ce phénoméne peut entrainer des effets catatrophiques :

une couche non liquéfiable située au dessus d’une couche liquéfiée peut glisser sur celle-ci, si
des pentes existent. Des déplacements de sol de grande amplitude sont possibles: ainsi, des
glissements de terrain de plusieurs km ont été observés au Pérou. La Figure 1.4 montre un
effet de ce type en Alaska. Des constructions situées dans ce genre de site sont entrainées dans
le mouvement général du sol.

dans les sites dont la surface est horizontale, on a observé des phénomenes d’inclinaison, voire
de renversement des structures ; seul le respect de la condition de stabilité des bateaux (centre

de gravité plus bas que le centre de caréne) empécherait ce renversement...

Les facteurs favorables a I'apparition du phénoméne de liquéfaction sont :

une énergie de vibration importante (fort tremblement de terre), nécessaire pour élever
significativement la pression interstitielle u
un sable fin @ moyen, de densité peu élevée, a grains arrondis (faible cohésion) et saturé en

eau.

Cette derniere circonstance se rencontre le plus souvent lorsque des loupes ou couches de sable sont

comprises entre des couches d'argile impermeable. La sensibilit¢ d'un sol au phénomene de

liquéfaction est déterminable par des essais de laboratoire.
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Figure 1.4. Schéma d’un glissement de terrain majeur résultant de la liquéfaction d’une couche de

sable.

Figure 1.5. Le sol liquéfié entraine l’inclinaison, voire le renversement, des bdtiments.
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Tsunami.

Lorsque le mouvement relatif des bords de la faille est de type coulissage vertical et qu’il a lieu au
fond de la mer, il entraine soit a une aspiration d’eau (si le fond descend d’un cété de la faille, I’autre
coté restant fixe), soit a une poussée appliquée a I’eau (si le fond monte d’un c6té de la faille, I’autre
coté restant fixe). Ce phénomene provoque une formation d’onde en surface de I’eau (vague); cette
vague se propage depuis la zone épicentrale sur des centaines de km ; sa hauteur peut atteindre la
dizaine de metres pour des séismes majeurs ; le « tsunami » est I’effet du déferlement de cette vague

sur la cote : destruction de constructions, entrainement de bateaux a I’intérieur des terres, etc...

1.4 Effets de site.

L'expérience montre que la distribution des accélérations dans une région n'est pas uniforme.
Les couches de sols situées au dessus du bedrock subissent leur propre excitation par le séisme et
jouent un réle de « filtre » pour les ondes transmises. Ce filtre est généralement un amplificateur. On
définit plus en détail cet effeten 2.5 et 2.12.
On note aussi que, toutes fréquences confondues, les zones d’irrégularité géométrique de la surface du
sol sont le siége d’amplification des mouvements du sol :

- les accélérations mesurées sur le bedrock sont plus importantes sur les crétes qu'en zone plate

- de méme dans les zones de discontinuité, telles des frontiéres alluvion-bedrock, en raison des

déplacements différentiels de ces matériaux.

Ces informations qualitatives sont utiles lorsque le choix de I'endroit d'implantation de la construction

existe.

1.5 Alea sismigue & risgque sismigue dans une région donnée.

1.5.1 Alea sismigue dans une région donnée.

On définit comme I’alea sismique d’une région le niveau d’un fort séisme qui risque de se produire
dans cette région, généralement caractérise par la valeur de I’accélération de pointe a;z ou PGA et
reportée sur les cartes de zonation de I’alea sismique. Cette définition pose le probleme de
I’etablissement de la valeur de calcul de agg.

Dans une région sismique donnée, il se produit de nombreux tremblement de terre au fil du temps et
on observe qu’il existe une relation entre la magnitude de ces séismes et leur fréquence d’apparition :
les petits séismes sont nombreux, les gros sont rares. Des lois statistiques ont été établies par différents

chercheurs : Guttenberg-Richter, Ambraseys.
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Figure 1.6. Fréquence d’occurrence des séismes (nombre annuel cumulé) en fonction de la magnitude

Ms pour le territoire belge.

Une fois connue la loi (magnitude - fréquence d’apparition) pour une région donnée, il est possible de
définir I’alea sismique a utiliser dans les projets de construction, a condition de définir la probabilité
d’arrivée du séisme contre lequel on décide de se prémunir. Ce choix doit résulter d’une balance entre
sécurite et colt, car plus la probabilité d’arrivée du séisme choisie est faible, plus le niveau d’action a4
et le colit de I’aspect antisismique de la construction sont élevés.

Dans I’Eurocode 8, EN1998-1 :2004, I’action sismique de référence a considérer pour les vérifications
de non effondrement est associée a une probabilité Pycr de dépassement en 50 ans égale a 10% , ce

qui correspond aussi a une période de retour de référence Tncgr = 475 ans.

La valeur de la probabilité de dépassement Pr en T, années d’un niveau spécifique de [’action
sismique est lice a la période de retour de référence Ty de ce niveau d’action sismique conformement
a Dexpression : Tr=-Ti/In(l — Pg). Ainsi, pour une valeur de T, donnée, |’action sismique peut étre
spécifiée de maniere équivalente par sa période de retour de référence Tr ou sa probabilité de
dépassement Py en T} années.

Dans I’Eurocode 8, on définit une deuxiéme action sismique de référence, qui doit étre considérée
pour les vérifications de limitation des dommages aux éléments non structurels. Elle est associée a une
probabilité Pp g de dépassement en 10 ans égale a 10% , ce qui correspond aussi a une période de

retour de référence Tp r = 95 ans.
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1.5.2 Risque sismique.

Le «risque sismique » est associé aux effets que le séisme produirait sur les « enjeux » : structures,
sols (glissements de terrain, etc...), humains, activité économique. Il dépend donc de I’action (alea),
des constructions ou sols et des enjeux.
Si on peut caractériser les constructions ou sols par un parameétre « vulnérabilité » et qu’on s’intéresse
specifiqguement au risque associé aux constructions, on a:

risque sismique = alea sismique x vulnérabilité
Deux méthodes de principe différent sont utilisées pour I’évaluation du risque sismique associé a un
batiment :

- I’approche par calcul structurel détaillé: on établit un modéle de la structure dont on fait
I’analyse afin d’établir les sollicitations internes, qu’on compare alors a des résistances et
déformations de référence pour chaque élément structural. Ces comparaisons permettent
d’établir le niveau de sécurité ou le risque associé a la structure. Cette procédure est tres
longue pour chaque batiment ( ~ 1 mois par batiment).

- On possede une base de données statistiques du comportement de structures, relevée lors de
précédent tremblement de terre. On caractérise la structure étudiée par un « coefficient global
de vulnérabilité » . En se référant a la base de données, on estime le risque sismique associé a
la structure. Cette procédure est rapide (~ 1 heure par batiment) ; on I’utilise dans des
évaluations globales pour une ville ou une région.

Le risque sismique associé a un batiment s’exprime en % de dégradation ou en rapport du codt de
réparation au co(t de reconstruction.
On peut aussi effectuer des étude de risque en termes de pertes humaines ou économiques pour la ville

ou le pays victime du séisme.

1.5.3 Incertitudes...

De nombreuses incertitudes affectent la connaissance de I’alea sismique d’une région :

- labase de donnée est faible, car on ne mesure vraiment les séismes que depuis 1950 environ et
la méthode expliquée plus haut pour évaluer I’alea dans un région donnée est une méthode
statistique ou on parle d’évenements avec des périodes de retour de 475 ans (période de
référence de I’Eurocode 8).

- les séismes majeurs sont des phénoménes peu fréquents et on a une connaissance trés
approximative, voire nulle, des évenements sismiques sur ce type de durée

- I’extrapolation est faite sur base d’une hypothése : la répétitivité de I’histoire

- la connaissance de la géologie des sites, en particulier de la position des failles ou se localisent
les séismes, est souvent trés partielle; plusieurs séismes récents ont fait découvrir des failles
inconnues : Northridge (1994), Kobe (1995), Kocaeli (1999), etc...
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Le résultat concret de cet état de fait est qu’aprés chaque séisme, on assiste a un relévement du niveau
de I’alea estimé pour la région considérée et les régions voisines. Ce relévement peut étre important.
Ainsi, le aq a considérer dans les projets a Istanbul est passe de 0,2g a 0,4g aprés le séisme de Kocaeli
(1999).

On expliquera plus loin que la contre mesure raisonnable aux incertitudes sur I’action sismique, c’est

le projet de structure offrant une réserve de résistance ou de capacité de déformation plastique.

1.6 Activité sismigue en Belgique - Carte de zonation sismique .

La Belgique est située dans un domaine intra-plaque caractérisé par de faibles taux de déformation
tectonique. L’activité sismique connue (depuis le 14°™ siécle) est considérée comme faible a
modérée. Durant la période historique, le pays a subi des tremblements de terre dévastateurs comme
celui du Pas de Calais de 1580 (magnitude Ms estimée a 6.0) et celui de Verviers de 1692 (magnitude
Ms estimée entre 6.0 et 6.5). Durant le 20° siécle, des tremblements de terre de plus faible magnitude
ont créé des dégats en 1938 (Oudenarde, Ms=5.3), 1983 (Liege, Ms=4.7) et 1992 (Roermond,
Ms=5.4).

Une carte d’aléa sismique régional, donnant I’accélération maximale au niveau du bedrock, a été
établie pour des séismes d’une période de retour de 475 ans (NBN ENV 1998-1-1 NAD, 2002). On a
défini des zones sismiques associées a 3 valeurs d’accélération maximale. (Fig. 1.7) :

Zone sismique 0 : Pas d’accélération significative

Zone sismique 1 : PGA=a;=005g (0.50 m/s?)

Zone sismique 2 PGA=agp =0.10g  (1.00 m/s?)
52°

ZONE 2

ZONE 1

50° +
ZONE 0

28 42 6°

Figure 1.7 . Carte de zonation sismique de la Belgique.
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1.11. Quelques sites internet utiles pour les données relatives aux séismes.

http://geology.about.com/library/bl/maps/blworldindex.htm cartes PGA
http://earthquake.usgs.gov USGS
http://neic.usgs.gov/ USGS
www.insu.cnrs.fr INSU-CNRS
WWW.Emsc-cSem.org CESM
www.atcouncil.org ATC
www.geologie.ens.fr ENS
www.afps-seisme.org AFPS site
http://www-dase.cea.fr CEA site

http://isc.u-strasbg.fr
http://eost.u-strasbg.fr

http://gndt.ingv.i GNDT (National Group for Defence against eathquake-Italy)
http://www.hi.is site islandais, carte sismique
http://kandilli.koc.net/earthquake.htm

http://mceer.buffalo.edu multidisciplinary center for earthquake engineering research
http://mae.ce.uic.edu

www.ideers.bris.ac.uk didactique sismique
http://seismohazard.gfz-potsdam.de/projects/en/gshap/gshap_e.html seismic hazard map
http://www.emsc-csem.org site “Méditerranée”

http://www.fema.qov/hazards/earthquakes/fema350.shtm

www.GenieCivilPDF.com



2.1

Chapitre 2.

Réponse élastique des structures aux séismes.

La réponse d’une structure soumise aux mouvements du sol appliqués a sa base est un probléme de

dynamique. On en rappelle ci-apres quelques éléments.

2.1 Avertissement.

Pour obtenir des résultats corrects dans les problémes de dynamique, il est nécessaire de caractériser
chaque grandeur physique dans son unité significative : ainsi, un plancher ou sa charge sont des
masses et I’unité de masse est le kg (pas le kN !).

Il est aussi nécessaire d’utiliser un systéme d’unités cohérent, SI (Systéme International) par exemple.
Les unités du systéme SI utilisées en dynamique sont :

masse m kg

r1r . 2
accélérationa m/s

force F N (souvenir: F=ma)
longueur m
temps S

Si on omet ces régles, on s’expose a des erreurs quantitatives graves : ainsi, si on exprime les masses
en kN et qu’on applique F = m a , la force trouvée est 10 fois trop grande, soit une erreur de 1000 % ,

erreur classique de débutant...

2.2 Dynamique de ’oscillateur simple.

Un oscillateur simple est constitué d'une masse m concentrée reliée a un point fixe par un ressort.
Figure 2.1. On considére qu'il ne peut se déplacer que dans une seule direction et le mouvement est,

dans le cas général, amorti.

pesition

iy :
EIl
VNS SZ N
- Pt ' Y -
Ressort: Fl=-ku Poutre encastrée : Fl =-3 Elu /I’
(Ex : suspension de voiture) (Ex : chateau d’eau, si I’eau est gelée)

Figure 2.1. Exemple d’oscillateurs simples et relation force FI1 — déplacement u..

On peut écrire 1’équation de mouvement de cet oscillateur simple soumis a une force variable p(t).
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Soit u (t) le déplacement de la masse m par rapport a la position d'équilibre, u'(t) sa vitesse, u”( (t) son

accélération. Lors du mouvement, m est soumise a : F1(t) = - ku(?) force de rappel du ressort
F2(t)=-cu'(f) résistance de I'amortisseur
p(t) force extérieure imposée.

La loi fondamentale de la dynamique s'écrit:  F1(¢) + F2(t) + p(t) =m u"(¢)

ou u'ty+cu'(t)/ m+ku(@®)/ m= p(t)/ m (2.1)

Oscillations libres, amortissement nul.

Oscillation libre p(f)=0  Amortissement nul ¢=0 = y(f)=A4Asin(wt+¢
Le mouvement est sinusoidal de période T'=2n (m /k)"* =21/ ® (ens)

La fréquence f du mouvement vaut : =T (enHertz=s")
On appelle w = (k/m)">=2n/T la pulsation du mouvement (‘en rad/sec)

A fixe l'amplitude du mouvement et ¢ son déphasage. Ces deux paramétres dépendent des conditions
initiales du probléme (importance du déplacement imposé, décalage par rapport a l'origine du temps).

Le mouvement oscillant a lieu sans fin. Figure 2.2 haut.

Oscillations libres avec amortissement non nul.

Oscillations libre p(¢) =0 Amortissement c 20 => u" () +cu'(t)/ m+ku(t)/ m= 0

La solution dépend de la valeur de c. Si ¢ >2 m®, le mouvement ne comporte pas d’oscillation et
s'arréte sans repasser au-dela de la position d'équilibre statique. Si ¢ < 2 mw, le mouvement est
pseudo-périodique, avec des extréma décroissants avec le temps. Figure 2.2.

On caractérise le degré d'efficacité ¢ de 1'amortisseur par le parameétre & = ¢/ 2mw  Lorsque & =1,
on dit que l'amortissement est critique. Dans ce cas la structure, écartée de sa position d’équilibre,
revient a celle-ci sans aucune oscillation. Figure 2.2 milieu.

Pour les structures réelles, I'ordre de grandeur de & est de 1% pour les constructions en acier et 2%
pour les constructions en béton.

Toutefois, dans le contexte sismique, il existe des facteurs additionnels d’amortissement, tels que des
fissurations, des déplacements avec frottement dans les assemblage, des frottements entre cloisons et
structures. Pour cette raison, on admet une valeur unique de & égale a 0,05, soit 5 % de I'amortissement
critique. Pour cette valeur de ¢, la pseudo période T de 1'oscillateur amorti vaut :
T=2n(1-&)/w=100125x2n/0w = 2n/®

Elle peut donc en pratique étre confondue avec la période de l'oscillateur libre.
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Figure 2.2. Types de vibrations libres réalisées par écartement de la position d’équilibre.

Oscillations forcées harmoniques.

Soit p(f) = po sin at. La résolution de 1'équation du mouvement montre que le déplacement u
comporte dans ce cas un terme transitoire de période 2n / @ qui est amorti rapidement et un terme de
mouvement permanent. Figure 2.3 : u= po/k Asin (at— 6 ). On note que:

- la période du mouvement permanent est celle de la force d'excitation Tt =27/ o et non la période
Toseit =27t / @ de l'oscillateur

-po’k estle déplacement statique du ressort sous la force pg

- J est un coefficient d'amplification dynamique dépendant de I'amortissement et du rapport

ﬁ: Toscil /Texcit: 0(/6() )v: [ 1_ﬁ2)2 + (2ﬂ6)2]_1/2
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Figure 2.3. Oscillations forcées harmoniques et coefficient d’amplification . du déplacement.

On constate que :

pour un oscillateur infiniment raide (77— 0, w — o, f = 0) le mouvement est sinusoidal
d'amplitude po /k

pour un oscillateur trés souple (7— o, @w — 0, f grand) le coefficient d'amplification du
déplacement est trés faible et le mouvement est sinusoidal d'amplitude po/ma’

lorsque la période propre de l'oscillateur est égale a la période de la force d'excitation,
l'oscillateur entre en résonnance et l'amplitude du mouvement vaut A=1/2 ¢ . Ainsi, pour
¢=0,05,1=10

pour éviter des problémes de résonance, il faut que la période propre de l'oscillateur s'écarte au

minimum d'environ 20 % de la période de la force d'excitation.

Oscillations forcées quelconques.

Pour p (¢) quelconque, la solution de I'équation du mouvement est fournie par l'intégrale de Duhamel.

Aucune remarque générale ne peut étre faite.
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2.3 Excitation par déplacement d’appui d’un oscillateur simple de type console

encastrée.

d.&G’)

(h)

t I

Figure 2.4. Excitation d’une structure par déplacement horizontal de son appui.

Un tremblement de terre impose au point A d'encastrement de la console verticale un déplacement
dy(t) (indice g pour « ground », sol en anglais) — Figure 2.4. Les déplacements d,(f) sont considérés
dans un repére absolu. Pour connaitre les effets du séisme dans la structure de 1’oscillateur, on
considére les déplacements relatifs u(¢) par rapport au point A, car ils permettent le calcul des
grandeurs liées a la déformation du solide "oscillateur" :
- la force de rappel Fl =-ku(®)
- la force d'amortissement F2 = - ¢ u'(¢).
L'équation fondamentale de la dynamique s'écrit ici :

Fl+F2=md"({) dou md'Otcu'(®)+ku®)=0
Or: dt)y=u@) +d,(t) et d"(O)=u"(t)+ d,"(¢¥)
dou mu"(H)+cu'(t)+ku(t)= -md,"(t) (2.2)
Cette équation est similaire a (2.1), si on note p(t) = - m d,"(t)
L'étude de l'oscillateur simple soumis a un déplacement imposé du monde extérieur auquel il est fixé
est un probléme mathématique identique a celui de I'oscillateur simple considéré dans le repére relatif
mobile fixé a sa liaison au monde extérieur et soumis a une force fictive p(t) = - m d,"(¢)
proportionnelle a l'accélération absolue d,"(#) de sa liaison au sol.
Lorsque u(f) est calculé, on trouve Fi(f) = - ku(f) = - EI u(f) / b’
Les efforts internes dans la console se déduisent de F(¢).
On dispose ainsi dune méthode d'étude de toute I'histoire des efforts internes en fonction du temps
dans l'oscillateur simple dont le déplacement d'appui suit une loi d'accélération  a(?) = d,"(¢) . Une
telle étude est dite "time-history" ou analyse chronologique (linéaire ici). Compte tenu de la définition

172

de la pulsation w = (k/ m)'*, on peut écrire la relation précédente sous la forme
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Fi(f)=-ku(t)=-m o *u(t) = - m f(1)

et dire que le résultat est similaire a celui obtenu lorsque la masse m est soumise a une "pseudo
accélération" A(7) = w *u(f) = 4 7 u(t)/T*

On voit au paragraphe suivant que cette formulation permet une présentation simple du calcul de

'oscillateur soumis a un tremblement de terre.

2.4 Spectre de réponse élastique en accélération. Principe d’établissement.

Dans une zone géographique donnée ou un accélérogramme d,"(f) représentatif des mouvements
sismiques en base de la fondation de la structure étudiée est connu, on peut penser a simplifier la vie
des ingénieurs auteurs de projet (spécialisés a ce stade en oscillateurs simples amortis) en résolvant
une fois pour toutes I’ensemble des cas des divers oscillateurs simples possibles. A cette fin, on
effectue n fois I'opération suivante.
On considere un oscillateur composé d'une masse M, située a une hauteur H d'une poutre console
d'inertie / et de module d'élasticité £.
La constante de rappel k de la console « ressort » est égale a: k= 3 EI/ H’
La période propre 7; de I’oscillateur ainsi constitué vaut:

MH?

T) =2 /wo=2x(M/K)"=> T =2r
3EI

En résolvant 1’équation (2.2), on établit la valeur du déplacement relatif d =u(t) de la masse M par
rapport I'encastrement A de sa console support et de la pseudo accélération A(t) = @ * u(t) a chaque
instant. L'amplitude du déplacement d de la masse par rapport a la base est influencée par
I'amortissement du systéme ; on attribue a ce dernier pour la plupart des applications une valeur
standard égale a 5 % de l'amortissement critique.

On retient la valeur maximale de f(t) sur la durée du tremblement de terre, et on I’on associe a la
période T , soit f(T;) = max f(t) . On reporte S(7) dans un diagramme (B(7}) , 7). Figure 2.5.

En faisant varier les parameétres qui définissent la console de référence (autres masses M, autres
raideurs k, qui correspondent a d'autres périodes fondamentales 7= 77, T,, ...), on établit un ensemble
de paires de valeurs [T, S(T))].

L'ensemble des points [7; , S(T;)] constitue ce qu’on appelle le spectre de réponse élastique #(7) en
accélération (en fait en pseudo accélération) correspondant a un accélérogramme de la zone étudiée.
L' auteur de projet qui dispose de ce spectre peut obtenir directement, pour un oscillateur simple donné
dont il évalue la période propre T, la force maximale F,,,. « équivalente » au tremblement de terre :
Fuox =M B (Th)

L’équivalence mentionnée correspond au fait que le déplacement calculé sous 1’application de ce F est

égal au déplacement relatif maximum d =u,,,, entre la masse M et la base de la console.
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Figure 2.5. Construction d’un spectre de réponse élastique en accélération correspondant a un

accelérogramme donné etdéfinition d 'une Force statique F .. « équivalente » au séisme.

Spectre de réponse du code parasismique.

Des incertitudes affectent la connaissance de 'accélérogramme qui sera mesuré a un endroit donné lors
du prochain tremblement de terre . Le "spectre de réponse en accélération f " établi comme indiqué ci-
dessus correspond a un seul accélérogramme et ne peut pas bien représenter la séismicité du site.

On rencontre les incertitudes quant aux prochains séismes en établissant plusieurs spectres de réponse
S(T)) qui correspondent a plusieurs accélérogrammes et en retenant comme spectre pour le code

parasismique une "moyenne" de tous ces spectres — Figure 2.6.

Se(T) A

Spectre calculé 1

v // Spectre “moyen”
-~ Spectre calculé 2

0 >
Ts Tc T(s)

Figure 2.6. Définition d’un spectre « moyen » S, (T) de code parasismique.
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Le spectre "moyen" résulte d'une approche statistique, associée a un "jugement d'ingénieur" et au souci
d'un confort d'utilisation du spectre normatif, de sorte que la forme du spectre de réponse de projet
Se(T) est plus schématique que celle de chaque spectre de réponse 5(7T).

On présente a la Figure 2.7 le spectre de réponse élastique S.(7) de 1'Eurocode 8, ou on distingue des
périodes "de coin" Ty, T¢ et Tp. Les codes parasismiques définissent généralement une seule
schématisation de base pour le spectre de réponse €lastique en accélération de référence.

L'évaluation de la déformée et des sollicitations d'une console de masse M et de raideur EI/H est
effectuée comme expliqué précédemment et la force horizontale F maximale vaut: F,,, = M S,(T)

Ne pas oublier de considérer le spectre en unité d’accélération (m/s’) pour des calculs pratiques...

Si on peut établir que 1'amortissement est différent de la valeur standard de 5 %, le spectre de réponse

¢élastique peut étre corrigé par un coefficient 1.

Le spectre est fonction du sol par le paramétre S, comme on 1’on explique en 2.5. Le spectre des codes
parasismiques est généralement établi pour une valeur standard d’amortissement égale a 5% de
I’amortissement critique. Si on peut démontrer qu’'une structure étudiée est caractérisée par une autre
valeur d’amortissement, on modifie le spectre de base par un parameétre 1.

L’examen d’un spectre de réponse élastique en accélération -Figure 2.7- met en évidence plusieurs
faits :

- pour une structure tres raide (7 = 0 s), la pseudo accélération Se(7) est égale a 1’accélération
maximale Sa, = Sd,"(f) du sol (si on construit sur le bedrock, S=1); c’est logique, car une
structure infiniment raide suit exactement les mouvement du sol, sans avoir de déformée
propre

- la réponse dynamique des structures modérément flexibles (7 compris entre 7y et 7¢ , ordre de
grandeur 0,25s et 0,8s, voir Tableau 2.3 ) entraine a une amplification des accélérations par
rapport a I’accélération du sol; la pseudo accélération S.(7) est de 1’ordre de 2,5 fois
I’accélération maximale Sa, = Sd,"(t) du sol ; le contenu fréquentiel des accélérogrammes, qui
est plus important dans cette gamme de périodes, favorise un aspect « résonance » dans la
réponse de la structure.

- les structures trés flexibles sont les moins sollicitées en terme de force, car elles fléchissent de
telle sorte que u(f) = dy(f) et « ne voient pas passer » le séisme ; cette grande flexibilité est
toutefois synonyme d’un effet P-4 important.

On conclut que les effets d'un tremblement de terre sur une structure dépendent de sa rigidité : une

structure plus rigide (période propre 7T faible) subit des forces plus élevées qu'une structure flexible.
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Scla,

2,55M

Ty T¢ Tp g

Figure 2.7. Spectre de réponse élastique en accélération S,(T) de I’Eurocode §.

2.5 Spectre de calcul pour l'analyse élastique.

Du spectre de réponse élastique au spectre de calcul.

D'autres facteurs que ceux considérés dans I'établissement du spectre de réponse élastique Se(7)
interviennent dans la réponse des structures aux tremblements de terre.
Les spectres de calcul pour I'analyse élastique Sq(7) prennent en compte ces facteurs additionnels,

qu'on définit aux paragraphes suivants.

Importance de la construction.

La définition de 'accélération maximale "de calcul” a, résulte d'un processus statistique et correspond
a 'acceptation d'un certain niveau de risque. Il en découle que l'accélération maximale de calcul a,
devrait étre plus grande pour les structures considérées comme plus précieuses ou plus importantes a
divers points de vue. Dans I'Eurocode 8, on définit une accélération de référence a,r correspondant a
un niveau standard de risque accepté ; agr est compris entre 0,05 g (0,5 m/s?) dans les zones trés
faiblement sismiques et 0,4 g (4 m/s?) dans les zones trés sismiques. L'accélération maximale de
calcul g, est trouvée en multipliant a,g par y;, "coefficient d'importance” de la structure considérée :
Ag™ Y1 agr -

yr est égal a 1 pour les batiments courant et vaut jusqu'a 1,4 pour les structures dont l'intégrité est vitale
en cas de séisme. On donne au Tableau 2.1 les valeurs de y; recommandées dans 1'Eurocode 8 pour

différentes catégories d'importance de batiments.
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Tableau 2.1. Catégories d'importance de batiments et valeurs recommandées de 7.

(EN1998-1:2004).

Catégorie Batiments "
d’importance
Batiments d’importance mineure pour la sécurité des personnes, par | 0,8
! exemple, batiments agricoles, etc.
II Batiments courants n’appartenant pas aux autres catégories 1,0
Batiments dont la résistance aux séismes est importante compte tenu | 1,2
I des conséquences d’un effondrement, par exemple : écoles, salles de
réunion, institutions culturelles, etc.
Batiments dont I’intégrité en cas de séisme est d’importance vitale 1,4
v pour la protection civile, par exemple : hopitaux, casernes de
pompiers, centrales électriques, etc.

Séisme proche, séisme lointain.

Une accélération de pointe a,r donnée a un endroit donné peut étre engendrée par différents types de
séisme : un fort séisme dont I'épicentre est ¢loigné ou un séisme plus faible dont I'épicentre est proche.
Le séisme réel affectant une zone est fonction de la géologie, proche et lointaine. Mais les spectres de
réponse correspondant aux deux types de séisme mentionnés sont différents, parce que des ondes
propagées de loin ou de prés produisent des effets différents. Dans I'Eurocode 8, cette possibilité est
considérée et des formes de spectres de types 1 et 2 sont définies.

Le type 1 correspond a des séismes lointains de magnitude suffisante (Ms> 5,5) pour engendrer au site
de construction des accélérations significatives dont la contribution est prépondérante dans le risque
sismique.

Le type 2 est a considérer si des tremblements de terre de magnitude Ms< 5,5 constituent le facteur
prépondérant de risque.

Dans certaines régions, le spectre de calcul résulte d'une combinaison des spectres des types 1 et 2.

Sols et sites.

Les couches de sol présentes entre le rocher sous-jacent et la fondation d'un batiment modifient la
forme et les amplitudes du spectre de réponse ¢élastique ou "alea", établies au niveau du rocher. Un
parametre de sol S prend en compte cette influence, de sorte que I'accélération maximale a la fondation
est égale a Sa, .

Les sites sont classifiés en types A, B, C, D et E selon des profils stratigraphiques et des valeurs de
parameétres caractérisant les sols. Le tableau 2.2 définit les valeurs de S associées a ces types de sols et
sites. On voit que l'influence sur le mouvement en base de la structure est significatif, puisque S est

compris entre 1 (sur le rocher) et 1,8 (sol trés meuble). De plus, les valeurs des périodes "de coin" T3
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et Tc , assez différentes selon les sites et sols et visibles a la Figure 2.8, influencent significativement
le spectre.
En examinant la Figure 2.8, on constate que:

- plus les couches sont meubles (origine du mot « meuble » : mobile...), plus I’amplification est
¢levée a période égale (penser au mouvement de I’eau dans un bassin agité, par comparaison
au mouvement de la méme eau, mais gelée, dans le méme bassin).

- Damplification relative du site D par rapport au site A atteint pratiquement 3 pour des
oscillateurs (batiments, chateau d’eau,etc) de période égale a 1s

- la période T¢ de « coin » du spectre se déplace vers la droite quand on passe de sol rocheux a
sol meuble

11 apparait clairement qu'ignorer les conditions de sol et site peut conduire a de grandes sous-

estimations de l'action sismique.

0 1 2 T (s) 4 0 1 2 3 . i
Spectre de Type 1. Spectre de Type 2.
Séisme lointain de magnitude Ms> 5,5 Séisme de magnitude Ms < 5,5

Figure 2.8. Spectres de calcul S(T) de I'Eurocode 8 pour les tremblements de terre des types 1 et 2 et

pour différentes conditions des sols et site
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Tableau 2.2. Paramétres de I'Eurocode 8 tenant compte des conditions de sol et site.

Séisme de Type 1 Séisme de Type 2

Sol et site S Ts(s) | Tc(s) | Tp(s) | S T5(s) | Tc(s) | Tn(s)

A: Rocher ou autre formation géologique de ce
type comportant une couche superficielle d’au 1,0 (0,15 |0,4 |2,0 |1,0 |0,05|0,25|1,2
plus 5 m de matériau moins résistant

B Dépdts raides de sable, de gravier ou d’argile
sur-consolidée, d’au moins plusieurs dizaines de
meétres d’épaisseur, caractérisés par une 1,2 (0,15 10,5 |2,0 |1,35/0,05 0,25 |1,2
augmentation progressive des propriétés
mécaniques avec la profondeur

C Dépots profonds de sable de densité moyenne,
de gravier ou d’argile moyennement raide, ayant
des épaisseurs de quelques dizaines a plusieurs
centaines de métres

1,1510,20 0,6 |2,0 |1,5 |0,10 [0,25 |1,2

D Dépdts de sol sans cohésion de densité faible a
moyenne (avec ou sans couches cohérentes
molles) ou comprenant une majorité de sols
cohérents mous a fermes

1,3510,20 |{0,8 |2,0 |1,8 |0,10 [0,30 |1,2

E Profil de sol comprenant une couche
superficielle d’alluvions avec des valeurs de v, de
classe C ou D et une épaisseur comprise entre 5m | 1,4 (0,15 {0,5 (2,0 |1,6 [0,05 [0,25 |1,2
environ et 20 m, reposant sur un matériau plus
raide avec v, > 800 m/s

Ductilité de la structure.

On dit "ductile" une structure qui peut subir sans perte de résistance des déformations plastiques
alternées. Comme expliqué plus en détail au Chapitre 3, la ductilité peut avoir une influence positive
sur 1'économie d'un projet, car :

- la structure ductile est capable de subir avec succés le méme déplacement qu'une structure qui
répondrait de fagon purement élastique, mais elle atteint ce résultat avec des éléments structuraux de
section moindre ;

- les sollicitations a la fondation sont réduites.

Cette capacité a se déformer plastiquement sans perte de résistance est traduite par l'attribution d'un
"coefficient de comportement”, g dans I'Eurocode 8, dont la valeur dépend du type de structure
résistante. Le coefficient ¢ intervient comme réducteur du spectre élastique S.(7) lors de la définition
du spectre de calcul S4(7). La réduction est comprise entre 1,5 pour les structures peu dissipatives et 6
pour les structures trés dissipatives. Le facteur ¢ permet de tenir compte de la capacité de déformation

plastique d'une structure tout en effectuant une analyse purement élastique sous un spectre Sq(7).

Exemples de spectres de calcul.

Lorsqu'on tient compte de tous les facteurs définis aux paragraphes précédents, c'est toute une famille

de spectres de calcul Sy¢(7) qui apparait au départ d'un spectre de réponse élastique S(7).
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Se(7T) est fonction de agg , y; et T.

S4(7) est fonction de S.(7), ¢ et des conditions de sol et site.

Les expressions définissant les différentes branches du spectre S¢(7) de I'Eurocode 8 sont données en
Annexe. On présente a la Figure 2.9 quelques exemples de spectres de calcul correspondant a une
zone sismique ou a, = 2m/s?, ou le risque sismique correspond a un tremblement de terre de type 1,
pour des structures caractérisées par ¢ = 1,5 construites sur des sols de type A et C et pour des

structures caractérisées par ¢ = 4 construites sur un sol de type C.

Sa(T) A

4
(m/s?)
1 o SoilA-g=1,5
34 — SoilC-¢=1,5
. —— SoilC-¢g=4
7
Vi
1,
\\\\\\\\‘\\\\\\\\‘\\\\\\\\‘\\\\\\\\‘\\\\‘\\\\‘ >
0 1 2 3 4 5
T T'(s)
H=5m H=17m H=5m H=100 m

7'=0,0s 7:1=0,7s Ti=1,5s T1=2,7s
Concrete Bunker

Figure 2.9. Exemples de spectre de calcul pour divers sites et coefficient de comportement, en regard
de quelques structures caractérisées par leurs périodes T (estimée par la relation T\=Ct H* du

Tableau 2.3).
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2.6 Spectre de réponse en déplacement.

Le processus d’établissement du spectre de réponse en accélération décrit en 2.3 fournit aussi les
déplacements u(f), car les accélérations, les déplacements (et les vitesses u') sont mathématiquement
liés entre eux. On a vu que la "pseudo accélération" A(¢) = w 2 u(f) = 4 n* u(f)/T* d’ou

u(t) =46 x (T2 )

Cette relation appliquée aux spectres donne, en notations Eurocode 8, le spectre de réponse élastique
en déplacement Spo(7):  Spe(T) = S«(T) ( T/21)*

L’Eurocode 8 propose un spectre de ce type — Figure 2.10 — dont la forme est influencée par des

considérations de sécurité.

Spe

Tg Te Tp i T T
Figure 2.10. Spectre de réponse en déplacement de I’Eurocode 8.

On constate, a I’examen de ce spectre de déplacement, que :

- le déplacement relatif Sp.(7) d’une structure par rapport a sa base est nul pour les structures
treés raides (7 = 0 s) ; c’est logique, car une telle structure suit exactement les mouvement du
sol, sans connaitre de déformée propre

- la réponse dynamique des structures modérément flexibles (7" compris entre 0,25s et 0,8 s)
entraine a une amplification ; le déplacement Sp.(7) est de I’ordre de 2,5 fois le déplacement
maximum d, du sol ; le contenu fréquentiel des accélérogrammes, qui est plus important dans
cette gamme de périodes, favorise un aspect « résonnance » dans la réponse de la structure et
explique cette remarque.

- dans les structures tres flexibles, le déplacement relatif de la masse par rapport a sa base est

égal au déplacement d, du sol
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2.7 Dvynamique des oscillateurs multiples.

Un oscillateur multiple est une structure comportant plusieurs masses reliées entre elles par des

¢léments structuraux (barres, poutres, plaques,... ). Il s’y développe plusieurs modes de vibration.

G S !
r———¢ —¢ k ® mk
[ ]
NN ANY N A VA
Portique plan console

Figure 2.11. Exemples d'oscillateurs multiples.

La résolution du probléme de la réponse dynamique d’un oscillateur multiple est une
généralisation du cas de 'oscillateur simple. Les différents coefficients associés a la masse unique m et
a son déplacement u(t) deviennent des vecteurs ou des matrices.

u— U vecteur déplacement u’ — U’ vecteur vitesse

u’— U’ vecteur accélération p— P vecteur forces extérieures aux nceuds
m— M matrice des masses (diagonale) ¢— C  matrice des amortissements

k— K matrice de rigidité

[tous les vecteurs sont des fonctions du temps U = U (¥),etc...]

Equation du mouvement.

Pour une déformation relative U donnée, les masses M sont soumises a
Fl(t)=- K.U(f) forces de rappel élastique

F2(t) =-c.U(f), forces générées par les amortissements

P(?) forces extérieures

L'équation du mouvement s'écrit : F1(f) + F2(f) + P(f) = M.U(¢)

MU () + CU’(¢) + KU(t) = P(¢)

Oscillations libres.

P(t)=0 C=0etontrouve: U(f) = X ad; sin (w;t + 6;) pour J = 1,nsin est le nombre de modes de
vibration. Le mouvement global est la somme de n mouvements sinusoidaux appelés "modes de
vibrations" et dont chacun est caractérisé par les paramétres suivants :

- une pulsation w; et donc une période propre Tj= 21/ w;

- un vecteur déformation D; appelé "déformée modale"

- un coefficient b;, qui fixe I'amplitude des déplacements

- un déphasage 0,
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a; et 0; dépendent des conditions initiales du probléme, par exemple le vecteur déplacement Uo initial

imposé a l'oscillateur a l'instant ¢ = o.

I
by dis b3d
K k b k
<
VA% ZNT/NZZN
1% mode (j=1) 2% mode (j=2) 3% mode (j=3)
Uk=b1dklsin(a)1 t‘|’91),)+b2dk28in(602t+92)+-——
Figure 2.12. Modes de vibration et déplacement global Uy de la masse k.
VLN LN SR L /7R NSNS
Modes : flexion globale cisaillement entre étages vibration verticales d'un plancher

Figure 2.13. Exemple de modes de vibration dans une ossature en portique.

Oscillations forcées.

Lorsque l'oscillateur multiple est soumis & un vecteur de forces extérieures variables P(¢), le vecteur
déplacement U(T) peut étre mis sous la forme :  U(f) =X yi(?).D;
Les yj(¢), qui fixent les amplitudes des diverses déformées modales D; intervenant dans la déformée

globale sont des intégrales de Duhamel.

2.8 Excitation d’un oscillateur multiple par un mouvements des appuis.

On effectue des développements similaires a ceux résumés en 2.3. La translation d'ensemble de la base
est unique et le repere relatif lié a cette base également, dans la mesure ou on ne considére pas de
déformabilité de la base dans la direction paralléle au mouvement.

On note que cette hypothese est réaliste pour des batiments, au prix de quelques précautions relatives a
la continuité des fondations, mais qu'elle ne correspond pas au cas des structures a appuis séparés
comme les ponts. La formulation matricielle du probléme s'exprime par une équation similaire a (2.1) :

MU (t)+ CU )+ K U(t) = M.dy(t).4
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A est un vecteur composé de o et de 1. Les o correspondent aux lignes ou le déplacement

ui(f) n'est pas une translation paralléle a la base.

vi t) |

U

l dépl. vq ()

Figure 2.14. Excitation par déplacement d'appui.

La solution de cette équation peut étre mise sous la forme d'une somme de réponses selon les divers
modes j: U(?) =X uyt) a; D;

Cette formulation permet d'effectuer une étude compléte de type "time-history" de la réponse de
l'oscillateur multiple a un mouvement a(f) = d,"(¢) du sol. Dans cette formulation :

- Dj est le vecteur "déformée modale du mode J

- uj(?) est une intégrale de DUHAMEL ; elle fixe 1'importance de la participation de la déformée D; en
fonction de la loi de déplacement d,"(f) imposée en base

- aj est appelé « facteur de participation modale du mode j »; il fixe 1'importance de la participation de
la déformée modale D; en fonction de la distribution des masses dans la structure ; ce coefficient peut
étre positif ou négatif ; sa valeur en module, comparée aux a; des autres modes donne une idée de
I’importance relative de la contribution des différents modes a la configuration déformée de la

structure.

2.9 Utilisation des spectres de réponse pour les oscillateurs multiples.

Si au lieu de l'accélérogramme d,"(t) mentionné en 2.7, on utilise un spectre de pseudo-accélération
Spe(7), le vecteur des pseudo accélérations a appliquer aux masses my est donné pour chaque mode j de
période Tijpar:  [I3=3Spe(Tj) a; D;

On en déduit pour chaque masse my la force statique équivalente Fy correspondant au mode J :
Fg=myg ou y5= Spe(T; ) a; dy

On calcule alors la déformée de la structure correspondant a chaque mode et on en déduit les
sollicitations ( M, N, V, etc...) correspondantes, puis on cumule les contributions des divers modes a

ces sollicitations de la structure, suivant I’'un des processus de cumulation définis en 2.10.
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La Figure 2.14 reprend la synthése de I'approche effectuée lors de l'utilisation d'un spectre de réponse

par le calcul d'un oscillateur multiple sous action sismique.

2.10 Cumulation des sollicitations des divers modes.

Le probléme.

Les valeurs des pseudo accélérations Spe(7j ) données par le spectre de réponse sont des maxima dans
chaque mode et il est peu probable que ces maxima surviennent au méme instant t. Une addition pure
et simple des efforts internes correspondant aux valeurs maximales de déformation dans chaque mode
est donc I’hypothése la plus pessimiste et on n'y a recours que dans des cas particuliers. Différentes

méthodes de cumulation sont utilisées, en regard des données particuliéres a chaque probléme.

Movenne quadratique.

La pratique de cumulation la plus courante consiste a effectuer une moyenne quadratique des effets
des différents modes. La moyenne quadratique est la racine carrée de la somme des carrés des
contributions de chaque mode (en anglais SRSS , Square Root of the Sum of the Squares).

La moyenne quadratique donne une valeur dont la probabilité d'étre dépassée n'est pas différente de la
probabilité que la valeur Mi dans un mode particulier soit dépassée si ce mode seul était activé. C’est
donc une évaluation probabiliste du maximum.

Chaque fois que toutes les réponses modales prises en compte peuvent étre considérées comme

indépendantes les unes des autres, la valeur maximale Er de I’effet d’une action sismique peut étre

prise égale a : Ep =4/2 EEi2

ou Eg est ’effet de I’action sismique considéré (force, déplacement, etc.) ;
Eg;  estla valeur de cet effet de I’action sismique due au mode de vibration i.
Dans I’Eurocode 8, on considére que les réponses de deux modes de vibration i et j (y compris les

modes de torsion et de translation) peuvent étre prises comme indépendantes |’une de I’autre si leurs

périodes 7; et T satisfont a la condition suivante (avec 7;< Tj) : T; < 0,9 T;

Cumulation CQC.

Addition.

Une addition pure et simple des efforts internes correspondant aux valeurs maximales de déformation
dans chaque mode donne les sollicitations maximales possibles. Elle se justifie si on a des raisons de
craindre la simultanéité des effets maximum dans chaque mode. C’est par exemple le cas si un mode

de période trés grande (quelques s) est cumulé a un mode de période trés courte.
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®

Calcut des
déformées modales
et périodes propre

a9 Dy o2 D2
T T2

Lecture du spectre

Fay — Fa2 =—
© Far— Fa2a =™

Réponses modales
Fig— Fig —

©

Catcul des MNT
correspondant 3
chaque réponse modales
Exemple : My.qq

! §M3b I ;MZb

2 2 2
@ Calcul de Mpase = \JMw . MZb +M3b

a3 D3

T3

T
Faz —
Faz =—
Fiz —

! \\;Mu

Figure 2.15. Principe du calcul de la réponse spectrale et de la superposition modale.

2.11 Conditions relatives aux masses modales.

Les réponses de tous les modes de vibration contribuant de maniére significative a la réponse globale

doivent étre prises en compte. Dans I’Eurocode 8, on considére cette condition comme réalisée si la

somme des masses modales effectives pour les modes considérés atteint au moins 90% de la masse
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totale de la structure et si tous les modes dont la masse modale effective est supérieure a 5% de la
masse totale sont pris en compte.

Si ceci ne peut pas étre vérifi¢ (par exemple, dans le cas de batiments ou la contribution du mode de
torsion est significative), il convient de considérer, lors d’une analyse spatiale, un nombre minimal k

de modes satisfaisant aux conditions:
k>3-/n et T, <0,20s

ouk estle nombre de modes a considérer , n le nombre de niveaux au-dessus des fondations ou du

sommet d’un soubassement rigide et 7y la période de vibration du mode k.

2.12 Amortissement différencié suivant les modes de vibration.

Le spectre de réponse, qui est établi pour un oscillateur simple, ne prend en considération qu'une seule
valeur de I'amortissement, égale pour tous les modes de vibration. L'utilisation d'un spectre de réponse
n'est donc strictement valable que si les coefficients d'amortissement affecté aux différentes masses
sont tous égaux a cette seule valeur. Cette hypothése n'est pas génante dans les applications ou les
masses sont liées rigidement a la structure. Cette hypothése est trés génante dans le cas contraire. C'est
par exemple le cas dans un réservoir partiellement rempli ou pour des batiments ou des structures
lourdes sont suspendues par des bielles a 'ossature.
L'utilisation directe du spectre de réponse a taux d'amortissement unique conduirait alors a des
évaluations trés approximatives des forces réelles. On peut résoudre ce probléme :

- enrevenant a des intégrations pas a pas sur le temps, si on dispose d'accélérogrammes

- en utilisant I’artifice qui consiste a construire un spectre fait de morceaux de spectres dont

chacun correspond a [’amortissement correct pour chaque mode (de période connue)

considéré.

2.13 La méthode d’analyse par forces latérales.

2.13.1 Principe.

Dans les structures dont la réponse est constituée essentiellement du 1 mode de vibration, on peut
trouver de facon approchée les sollicitations sismiques en ne considérant que le seul premier mode.

L’effort tranchant sismique a la base F}, est déterminé par :
Fy :Scl(Tl)'m'/1
S4(T1) est I’ordonnée du spectre de réponse en accélération de calcul pour la période T , période

fondamentale (= 1¥ mode) de vibration du batiment pour le mouvement de translation dans la
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direction considérée ; m est la masse « sismique » du batiment, au-dessus des fondations ou du
sommet d’un soubassement rigide; A (< 1) est un coefficient de correction qui traduit le fait que la
masse modale effective du premier mode est inférieure a la masse totale m du batiment, de sorte que
considérer A =1 conduirait a une surestimation de la résultante de cisaillement.

Dans I’Eurocode 8, 41 = 0,85 si T} <2 Tc et si le batiment a plus de 2 étages (voir 2.14.1 pour la
définition de 7¢). Sinon A= 1,0.

Cette méthode de calcul statique des sollicitations dynamique est ce qu’on appelle, dans 1I’Eurocode 8,
la « méthode d’analyse par forces latérales ». Elle était précédemment appelée « méthode de la

force statique équivalente » ou « analyse dynamique simplifiée ».

F6 -
A\ 5
N :

N
Fz; 1 s

SR N 7 K R 7 AN 7 AN

Figure 2.16. Analyse par forces latérales « équivalentes ».

2.13.2 Estimation de la période fondamentale 7.

Au départ d’un projet, un probléme se pose: I'action sismique S4(77), dont découle 1’effort tranchant
sismique a la base Fy, , et les sollicitations de la structure dépendent de la période 7} , qui est inconnue
car elle est fonction des raideurs des éléments structurels non encore dimensionnés.
On résout ce probléme :
- soit par essai et erreur, en partant d’une estimation de 7; ; on donne au Tableau ci desous des
formules de calcul ou d’estimation de la période de divers solides.
- soit en considérant pour S4(7;) I’ordonnée maximum du spectre Sq(7) , qui correspond au

palier compris entre les périodes Tg et Tc , ce qui donne une estimation en sécurité de Fy, .
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Tableau 2.3. Evaluation de 7;

Note 1 : unités cohérentes !

2.22

masse : Kg  force : N longueur : m  temps(période T;) : s

Note 2 : dans les structures en béton, on considére E=E/2 pour prendre en compte la fissuration.

Solide & Période T;

Origine des relations

m depuis les fondations ou le
soubassement rigide

MH? Formule physique exacte pour I’oscillateur simple.
I, =2r Masse concentrée M en téte d’une console verticale de hauteur
3EI H
Masse de barre Mg =0
0.24M .H> Formule physique exacte pour I’oscillateur simple.
T, =2 . 35 IB Console verticale de hauteur H et de masse totale Mg
(M +0,24M,) J2E Formule physique exacte pour I’oscillateur simple.
1 =2r - E Masse concentrée M en téte d’une console verticale dont la
3EI hauteur vaut H et la masse Mg.
T,=C,- o34 Relation empirique de I’Eurocode 8.
L C, =0,085 portiques spatiaux en acier
H  hauteur du batiment en C, = 0,075 portiques spatiaux en béton & ossature acier a

triangulation excentrée
C, =0,050 autres structures

T, =C,- 34
H hauteur du batiment en

m depuis les fondations ou le
soubassement rigide

Relation empirique de 1I’Eurocode 8.
Structures a murs de contreventement en béton ou magonnerie

C, =0,075//4, A, =5 [Ai (0,2+(1, /H))Z]

A. aire effective totale des sections des

contreventement au premier niveau du batiment en m?

A; aire de la section du mur de contreventement i au premier

niveau du batiment en m?

lyi  longueur du mur de contreventement i au premier niveau

dans la direction paralléle aux forces appliquées en m, a
condition que: /y;/ H<0,9

2 s’applique sur tous les murs i paralléles a la direction des

forces appliquées

murs de

Ty =2-d

Relation empirique. Eurocode 8.
d déplacement élastique horizontal du sommet du batiment en m

di aux charges gravitaires appliquées horizontalement.

2.13.3 Distribution verticale des forces sismiques horizontales.

Pour définir la distribution sur la hauteur du batiment des forces horizontales équivalentes a I’action

sismique, il faut calculer la déformée du mode fondamental dans chaque direction d’analyse

horizontale du batiment. On peut faire ce calcul :

- al’aide de méthodes de dynamique des structures (mais alors on perd la simplicité, principal

avantage de la méthode).
- de maniére approchée,
accélérations et donc les

(déformée linéaire).

WWW.

en supposant que les déplacements horizontaux (et donc les

forces d’étage) croissent linéairement avec la hauteur du batiment
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Les effets de I’action sismique sont déterminés en appliquant, dans les deux modeles plans, des forces

horizontales F; a tous les étages.

. . . S. M-
Dans le cas ou on établit la déformée,ona: F, =F, L

ZS_] 'mj

F; estla force horizontale agissant au niveau i ; F, est ’effort tranchant a la base ;
si, sj  sont les déplacements des masses m;, m; dans le mode fondamental ;
mj, m; sont les masses des niveaux.

2 estune somme de 1 a n, nombre de niveaux au-dessus du sol, y compris le toit.

. 1y . T Zi -m
Si on considére la déformée linéaire, ona: F, = F, -
Yz -m.
i
Si on considére la déformée linéaire et que les masses sismiques d’étage sont égales, la distribution

verticale des forces horizontales F; d’étage est triangulaire- Figure 2.17 :

z.
F=F-—=
2z
FL WL n=4 étages
F3 —p LE
F2 cmy W2 ]
F1 ey wi h2
Y
Fi (Wi.hi) RN hi
F_b> Déformée simplifiée

Figure 2.17. Distribution verticale des forces F;siles masses sismiques d’étage sont égales

2.13.4 Distribution des forces horizontales d’étage F; dans les contreventements.

Les forces horizontales F; d’étage se distribuent dans les contreventements.

Si les planchers constituent des diaphragmes rigides dans leur plan, les F; se distribuent entre les
divers contreventements au pro rata des raideurs de ces derniers.

Si les planchers ne constituent pas des diaphragmes rigides dans leur plan, ’analyse de la structure

doit en tenir compte et la méthode simplifiée ne peut pas étre appliquée.
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2.14 Spectres de réponse de I’Eurocode 8.

On reprend ci-dessous pour information des ¢léments de I’Eurocode 8.

2.14.1 Spectre élastique S(7) horizontal de réponse en accélération.

La représentation de base de 1’action sismique en un point donné de la surface du sol est exprimée par
un spectre de réponse élastique en accélération. L’aléa est caractérisé par le paramétre « accélération
maximale de référence agr au niveau d’un sol de classe A (bedrock) ». Cette accélération vaut pour
les structures auxquelles on attribue un coefficient d’importance y = 1,0 . Pour les autres catégories
d’importance, I’accélération de calcul au niveau d’un sol de classe A vaut ag = H.dgy .

Ceci revient a considérer pour ces structures d’autres périodes de retour que la période de référence Tycr .

Les catégories d'importance y; des batiments recommandées par I’Eurocode 8 sont données au Tableau 2.1.

Le spectre de réponse élastique horizontal S.(7) est formulé mathématiquement de fagon unique pour

1I’Europe, a I’aide des paramétres suivants :

Ts limite inférieure des périodes correspondant au palier d’accélération spectrale constante
Tc limite supérieure des périodes correspondant a ce palier

b valeur définissant le début de la branche a déplacement spectral constant

S paramétre du sol , dont les valeurs sont définies au Tableau 2.2.

n coefficient de correction de I’amortissement ( 77 =1 pour 5 % d’amortissement visqueux)
n=410/(5+&)>0,55 ou &est le coefficient d’amortissement visqueux, en %

as = N.ag  agr : accélération maximale de référence au niveau d’un sol de classe A(bedrock).

0<T<T,: S(T)=aq, -S-{1+Tl-(7y-2,5—1)}

B

T,
T.<T<T,:8(T)=a,-S-n-25 TC

[T.T,
Tp<T<4s:S,(T)=a,-S-n-25 ;f}

2.14.2 Spectre de calcul S4(7) ) horizontal de réponse en accélération.

Le spectre de calcul horizontal Sy(7) est la représentation de 1’action sismique la plus couramment
utilisée dans I’analyse des ossatures de batiments. Il est basé sur le spectre élastique S.(7), mais il
intégre aussi I’influence de certains aspects de la réponse des structures , en particulier, la capacité de
dissipation d’énergie de la structure dans des déformations plastiques, via le coefficient de

comportement g » .
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Le spectre de calcul S¢(7) ) horizontal de réponse en accélération est formulé de facon unique pour
I’Europe, a 1’aide des parametres suivants :

S, Tg, Tc, Tp , donnés au Tableau 2.2.

S est un coefficient fixant la limite inférieure des ordonnées du spectre (valeur recommandée f=0,2).
as = N.ag  agr : accélération maximale de référence au niveau d’un sol de classe A (bedrock).

0<T<Ty: 84(T)=a, 'S.EJrTL.[g_EH
B

2.14.3 Spectre de réponse élastique en déplacement de I’Eurocode 8.

Jusqu’a la période de controle T, les ordonnées du spectre de réponse élastique en déplacement Spe(T)

sont obtenues a partir des expressions du spectre de réponse ¢lastique en accélération Se(7):

2
Spe(T) =S, (T)[%

Pour des périodes de vibration au dela de T, les ordonnées du spectre de réponse élastique en

déplacement sont données par :

T-T

T, <T<T,: Sp(T)=0,025a, ST, -Ty| 2,57+ E |(1-2,57)
TF TE

T>T;: Sp(T)=d,

S, Tc et Ty : voir Tableaux ci dessus ; d, : déplacement de calcul, voir en 2.14.5.
Périodes Tr et Tk , voir Tableau ci dessous.

Eurocode 8. Périodes Tg et 7r du spectre de déplacement (séisme de type 1, lointain de Ms> 5,5).

Type de sol Tx(s) T%(s)
A 4.5 10,0

5,0 10,0
C 6,0 10,0
D 6,0 10,0
E 6,0 10,0
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2.14.4 Spectre de réponse en accélération élastique vertical

La composante verticale de ’action sismique est représentée par un spectre de réponse élastique

Sve(T):  ag= n.ag

agr : accélération maximale de référence au niveau d’un sol de classe A (bedrock).

0<ST<Ty:8,.(T)=a, -{1+T1-(n-3,0—1)}

B

Ty <T<Tc: S, (T)=ay, n-30

T,
n-3,0 =%
e 130/ |

T. T,
Tp<T<4s:8,.(T)=a, n 3,0[%}

T.<T<Ty:S,(T)

L’accélération verticale a,, est une fraction de I’action horizontale, définie au tableau suivant.

Valeurs recommandées des parameétres décrivant le spectre de réponse élastique vertical.

Spectre ayelag Ts(s) Tc(s) To(s)
Type 1 (séisme lointain Ms> 5,5) 0,90 0,05 0,15 1,0
Type 2 (séisme proche Ms<5,5) 0,45 0,05 0,15 1,0

Spectre de réponse en accélération vertical de calcul .

Le spectre de réponse vertical de calcul est donné par les expressions du spectre horizontal de calcul
avec :

- I’accélération de calcul du sol dans la direction verticale a,, a la place de a,

-§=1,0

- ¢ < 1,5 pour tous les matériaux et tous les systémes structuraux.

Déplacement de calcul du sol.

Le déplacement de calcul au niveau du sol d, correspondant a I’accélération de calcul au niveau du

sol, peut &tre estimé par :

d, =0025-a,-S-T, Ty,
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Chapitre 3.

Réponse inélastique des structures aux séismes.

3.1 Introduction.

Réponse inélastique et principe des méthodes d’analyse en cas de réponse inélastique.

Lorsque le comportement du matériau de 1’oscillateur simple (la poutre console encastrée par
exemple) n'est pas linéaire, le probléme décrit en 2.2 se complique, car on n'a plus droit a la relation
simple  Fl (f) = -k.u (¢) entre le déplacement et la force de rappel du ressort — Figure 3.1 - et la

structure ne revient pas a sa position initiale en fin de tremblement de terre.

Ay

ak

-
g
/ o

-t
—
g

—— "

Figure 3.1. Loi de comportement F-u non linéaire.

La description du probléme est alors seulement possible par voie numérique, par un algorithme
représentant les différents segments du comportement F-u: chargement élastique jusqu’a un
déplacement u,, palier plastique avec écrouissage de pente a, déchargement, déformée permanente,
rechargement ...

Dans le cas d'un oscillateur multiple, les quantités de déformation plastique sont différentes aux divers

nceuds de la structure. La résolution numérique reste possible, mais le temps de calcul est important.

Analyse chronologique non linéaire.

La forme la plus compléte d’analyse des structures dont le comportement est non linéaire sous action
sismique est le calcul dynamique temporel (ou « chronologique ») non linéaire. On tient explicitement
compte du caracteére non lin€aire du comportement des €éléments structurels en fournissant en données
les lois de comportement non linéaires de ces éléments (courbe M-6,...). Des accélérogrammes

représentent ’action sismique. Le calcul s’effectue pas a pas sur le temps et peut durer longtemps,
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méme pour des structures simples ; il est difficilement envisageable pour des structures complexes et

est réservé a des étude particulieres, comme 1’établissement des coefficients de comportement ¢ .

A

Energie en kJ

20 |
Energie totale entré
16 Hystérésis
Energie
dissipée
12
Amortissement
/ visqueux
8 7 ’
Déformation
élastique
. . +
—/ - Energie Cinétique
—————————————————————————————— Action verticale .
P
0 1 2 3 4 S 8

A Accélération (g)

0.2 /lf

01

S
>
™~

01

0,2 \ \
03 | , =_temps (s)

Figure 3.2. Accélérogramme et composantes de l’énergie absorbée calculée par analyse dynamique

non linéaire.

Plusieurs accélérogrammes sont nécessaires pour éviter de biaiser certains aspects du contenu
fréquentiel du spectre de réponse reconnu comme la référence d’action sismique de la région.
L’Eurocode 8 prescrit 1'usage d’un minimum de 3 accélérogrammes dont les 3 spectres
« remplissent » correctement le spectre de calcul. Comme on dispose rarement d'accélérogrammes

régionaux, on crée des accélérogrammes « artificiels » remplissant au mieux le spectre de réponse.

Analyse statique non linéaire en poussée progressive.

L’analyse en poussée progressive ( « pushover » en anglais) est une analyse statique non linéaire
conduite sous charges gravitaires constantes et sous des forces horizontales qui croissent de fagon

monotone. C’est une étude statique pas a pas pour laquelle les données matérielles (lois de
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comportement des matériaux, des sections) sont similaires a celles de I’analyse dynamique élasto-
plastique, mais ou les difficultés du calcul pas a pas temporel sont évitées. Cette version plastique de
la méthode d’analyse par forces latérales décrite en 2.13 permet d’évaluer les mécanismes plastiques
formés et la distribution des dommages dans des structures complexes. La relation avec le probléme
dynamique est assurée par la définition d’un déplacement « cible », déplacement maximum attendu de

la structure. On donne plus de détails sur cette méthode en 3.7 et 6.5.

Analyse dynamique élastique par réponse spectrale et superposition modale utilisant un spectre

de réponse de calcul.

Cette forme d’analyse a été expliquée au Chapitre 2. Elle présente 1’avantage d’étre opérationnelle
pour des structures a géométrie complexe, avec une action sismique représentée par un spectre de
réponse. La méthode ne considére pas explicitement le comportement plastique des zones dissipatives,
mais en tient compte en réduisant le spectre de réponse élastique par un coefficient de comportement
g. Des valeurs de g sont définies dans les codes de calcul parasismique pour les divers types d’ossature

(voir Tableau 9.1 et 10.3). On explique en 3.3 comment elles ont été établies.

3.2 Aspects positifs du travail plastique des matériaux sous action sismique.

Sous l'action du s€isme, une structure absorbe de I’énergie. Cette absorption comporte plusieurs
termes:

- ¢énergie de déformation élastique

- énergie cinétique

- ¢énergie d'amortissement, correspondant au comportement visco-¢élastique de la structure

- ¢énergie de déformation plastique par hystérésis matériel.

L’équation générale (2.2) reste valable, mais le terme de ressort ¢lastique ku de I'équation prend la
forme d'une fonction F(u), force élasto-plastique de rappel:

mu"(t)+cu'() + ku(t)y= -md,"(f) (3.1)

Partant de cette équation, on peut mettre en évidence les divers termes d'énergie mentionnés plus haut
en la multipliant par u'dt et en intégrant sur la durée t, d'un tremblement de terre :
m [ u"(Ou'(0) + c [ [w'OFdt+ | Fu) w'(6)dt =[ - m d,"(¢) u'(£) dt

Ecinétque + Evisqueux + Edéformation = Etotale entrée

On peut décomposer 1’énergie de déformation Egetormation €0 deux termes : Egctormation = £eL T Erp
- EgL est ’énergie de déformation élastique du systéme a l'instant final ¢, du tremblement de terre.

- Egp est I’énergie de déformation élasto-plastique cumulée pendant la durée ¢,
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Le terme Egp d'absorption d'énergie par travail élasto-plastique de déformation correspond a de
I’énergie dissipée de fagon permanente dans la structure a chaque cycle de déformation plastique ; la
dissipation a lieu par échauffement des zones plastifiées. Egp peut étre significativement plus grand
que Eg;.

Ainsi, si on considere ’exemple d’une structure €lastique de type poutre console verticale soumise a
un tremblement de terre qui impose des oscillations de la masse m entre des déplacement (+ diay » -
dmax ) €t qu’on caractérise son comportement par un diagramme moment M - rotation 6 = dy / h, on

trouve les résultats suivants.

L'énergie de déformation élastique Eg; d’une console travaillant de fagon purement élastique et dont la
déformation maximale atteint d,,x est représentée par 1’aire du triangle hachuré dans le diagramme
moment-rotation M-6 de la Figure 3.3 . Cette aire est égale a Fgi = 0,5 Minax dinax - FrL €5t restituée en
fin de tremblement de terre, par retour ¢élastique a la forme initiale de la structure et 1’absorption
permanente d’énergie est nulle.

Dans une structure de méme type, mais qui se déforme plastiquement sous un moment de flexion

M < My, , soit, par exemple, Mgp = 1/3 M. , I'énergie absorbée instantanément lors de la premicre
atteinte du méme déplacement d.x est égale & 2/3 Eg , mais I'énergie Egp absorbée de fagon

permanente par déformation plastique apres un cycle de déplacement (+ dyax, - dmax) vaut 1,77 Egp . Si

le séisme applique, par exemple, 5 cycles (+ dax » - dmax ), on a : Egp = 8,88 Egp .
M a
EL
dmax
g ; MEL g
MEP
H emax i
A e »
NN _
| Ot +Omax 0
—
EP
1= Oumay / O

Figure 3.3. Intérét des structures dissipatives.
On voit que Egp peut étre significativement plus grand que Eg. et correspond a une dissipation

permanente d’énergie. C’est pourquoi on fait une distinction fondamentale en projet parasismique

entre les structures « dissipatives » et « non-dissipatives ».
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Les structures congues pour étre dissipatives bénéficient d’un avantage économique, car elles peuvent
étre moins résistantes que des structures congues pour travailler dans le domaine élastique. Ainsi, dans
I’exemple précédent, le moment résistant de la console est :

- Myq > Mg pour la structure non-dissipative

- Mgrq= 1/3 Mg = Mgp pour la structure dissipative

L’économie correspondante sur la section des barres est de 1’ordre de 50%.

On note que ce résultat est obtenu a condition que la barre puisse étre déformée plastiquement et sans
rupture jusqu’a Opa >3 0y

On définit le rapport L = Oax / 6y comme étant la ductilité p de la rotule plastique.

Les codes de calcul parasismique valorisent les structures dissipatives en permettant de réduire par un
« facteur de comportement g » 1’action de calcul qui sert & les dimensionner a 1’aide d’une analyse
¢élastique. Ainsi, dans I’exemple de la Figure 3.3: g =Mg ./ Mgp = 3

Il y a évidemment un prix a payer pour bénéficier de cette réduction de ’action de calcul: c’est le
respect par la structure projetée d’une série de reégles destinées a assurer un comportement plastique
sain. Ces regles, qui constituent I’essentiel du contenu d’un code parasismique comme 1’Eurocode 8,
sont expliquées aux Chapitres 9 a 12.

Il faut noter que le bénéfice d’un projet « dissipatif » n’est élevé que si les vérifications du cas de

charge sismique déterminent les dimensions de 1’ ossature.

3.3 Etablissement du coefficient de comportement ¢ d’une structure.

Introduction.

Diverses méthodes ont été utilisées dans le but d’établir la valeur de "coefficients de comportement" g
caractéristiques de divers types d'ossature et permettant une prise en compte forfaitaire globale de leur
capacité de dissipation d’énergie par des déformations plastiques. Ces méthodes se différencient par le
type d’analyse de structure effectué et par le critére considéré pour associer réponse purement

¢élastique et réponse élasto-plastique.

Evaluation approchée simple.

Une évaluation simple de ¢ se base sur la ductilité. Elle utilise une analyse purement statique
appliquée a un systéme a 1 seul degré de liberté et un critére d’égalité des déplacements entre les
réponses ¢élastique et réponse €lasto-plastique, Si, dans I'exemple de la Figure 3.3, on adopte

q = Mg / Mgp = 3, les ordonnées du spectre de calcul S¢(7) a utiliser pour l'analyse élastique de la
console ductile sont égales a 1/3 des ordonnées du spectre de réponse ¢lastique en accélération S.(7) et

les sollicitations M calculées dans la console sont M = Mg /3 .
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Si la section de la console est telle que sa résistance de calcul répond a Mgy = Mg / 3, la console
résistera au tremblement de terre, a condition que sa ductilité soit 3 ou plus. Telle est exactement la
signification de g. D'un point de vue pratique, ceci signifie que le cisaillement de calcul Fp appliqué
a la structure se déduit du cisaillement maximum élastique Fgp = Fi,y par la relation : Fgp = Fg /g
Cette évaluation de g correspond a ¢ = u = ductilité locale . (Note : cette relation vaut dans le domaine
T>Tg; en dessous de T , l'influence de ¢ décroit jusqu'a ¢ = 1 pour 7= 0).

Si on considérait dans la méme analyse statique un critére d’égalité des énergies absorbées dans les 2

réponses EL et EP sous une seule poussée positive, on trouverait : g =+/24 —1

Etablissement de g par 1a méthode Ballio-Setti.

Dans le contexte de I’Eurocode 8, on a utilisé¢ I’approche suivante pour les constructions en acier.
Figure 3.4.

Soit un accélérogramme quelconque a(?) et une structure donnée, a multiples degrés de liberté.

On effectue, a 'aide d'un programme d’analyse dynamique non linéaire des calcul de la réponse de
cette structure sous des accélérogrammes produit de a(f) par un multiplicateur 4.

On trouve successivement en faisant croitre 4:

1. Des multiplicateurs A tels que toutes les sections de la structure restent dans le domaine
¢lastique ; si on retient la valeur maximale d du déplacement d'un point de référence de la structure, on
observe que d obtenu lors de chaque calcul est proportionnel au multiplicateur A considéré

2. un multiplicateur 4. a, tel qu'on atteint la résistance plastique dans un élément structural; il y
correspond d = d,

3. des d de structures élasto-plastiques inférieurs aux d de structure constituées d'un matériau
indéfiniment élastique, sous les mémes accélérogrammes 4 a(t). Ceci résulte de la dissipation d'énergie
dans le domaine plastique mentionnée plus haut.

4. un multiplicateur Ay, pour lequel le déplacement dy,,x résultant du calcul dynamique non
linéaire effectué sur la structure en matériau réel de limite €lastique f, est précisément égal au
déplacement d,,,x trouvé par un calcul dynamique linéaire effectué avec le méme accélérogramme A,,x
a(t) pour une structure faite d'un matériau idéalement élastique. L'influence croissante de l'effet P - 4
sous des A croissants explique pourquoi les di.x du calcul non linéaire finissent par rejoindre les diax
du calcul linéaire. Cette valeur de A« correspond au respect d'un critére d'égalité des déplacements
maximum observés sous le méme accélérogramme Apqx a(?).

La Figure 3.4 synthétise cette approche de 1’évaluation de ¢.

Dans une région dont l'accélérogramme le plus sévére a considérer dans un calcul est a(f) et une
structure dont le facteur de comportement ¢ est connu. Si on effectue le calcul dynamique linéaire avec

a(t)/q comme action de calcul et qu'on respecte le critére de résistance classique :
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Résistances Ry > Sollicitations Ey4 (Eq est la valeur de calcul de I’effet de ’action) _ on réalise la
méme sécurité qu'en effectuant un calcul dynamique non linéaire sous a(¢) et en vérifiant qu'on se

trouve dans un état de déformation stable.

Matériou fy Motériau qfy Mctéricu fy
/«/\’\ e ——, —— e
= =D D=Ds D=Ds DzDe
D=0 D=De L :

- - e o s e 4
- -

)

TRI7EK 7N &K 74
A A A A A
I oxa(t) Apxalt) Amex X0 ft) Amex Xt Amxalt)
l t t t t {
{
D | D> [i
Da !
Comporiement instable :
D >qDe 1
1 /' D=qD, N
.
|
Ds 1 _ _ _ _ : 3
D | |
e i |
: | Comportement stoble
{ : D < QDQ
1 |
] |
| |
| |
] |
1 === b
! P
i ] |
] | |
{ : 1 |
1 /
A D Ay .
Courbe coroctéristique ce Q=Qpey )\"‘“ :TS- qs= )" D =qlim
I"essoture etablie point por e e e
point pcr cnolyse dynemique
nen linécire sous Axa(t) = | focteur de comportement

Figure 3.4. Etablissement du coefficient de comportement q par la méthode Ballio-Setti..
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Le calcul dynamique linéaire avec a(f)/g comme action de calcul considére le domaine élastique du
comportement, jusqu’a 4 = 4, (voir Figure 3.4 ).

Le calcul dynamique non linéaire avec a(f) comme action de calcul considére le domaine complet
¢lasto-plastique du comportement jusqu’au point limite A= A,y ( voir Figure 3.4 ).

Le coefficient ¢g , qui associe les points 4. et A.x , permet la vérification d'une structure par un calcul
classique linéaire. On tient compte de la capacité de dissipation d'énergie de la structure en effectuant
son analyse sous une action sismique réduite par g. Cette méthode peut s’appliquer a 1’analyse
spectrale avec superposition modale, a 1’analyse statique équivalente et a 1’analyse chronologique
effectuée avec un accélérogramme réduit par g.

Le coefficient g ainsi établi permet d'établir une correspondance entre un calcul linéaire dynamique et
un calcul non linéaire dynamique.

On montre a la Figure 3.5 les univers paralléles de 1’analyse par une méthode dynamique non linéaire,
d’une part, et par une méthode élastique sous action réduite par ¢, d’autre part.

Il faut remarquer en particulier que le calcul effectué au départ d'une action définie par un spectre de
réponse de calcul réduite par un coefficient ¢ est un calcul linéaire conventionnel, qui ne s’intéresse en
fait qu’a la partie linéaire du comportement de la structure et que les déplacements d. trouvés sont
seulement la partie élastique des déplacements.

Les déplacements réels d; de la structure sont évalués par dy = g. d.

C’est avec cette valeur d; que doivent étre vérifies les conditions relatives a l'effet P-4 et a

I'entredistance minimale entre batiments voisins.

A

E F=M.S«T)
FeM.S(T)y—» Q M

Fsze/q
D C

d
NN NN NN NN NN NN NN ’
dy

de:dy dg:q

d,: déplacement élastique établi par [’analyse élastique sous spectre de réponse réduit par q.
ds : déplacement réel

Figure 3.5. Calcul du déplacement réel d
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MODELES POUR LE PROJET DE STRUCTURES
PARASISMIQUES

MODELE DE REFERENCE MODELE POUR AUTEUR DE PRaTET
- =1
- Mécanisme global - Comportement
plastique élastique
- Déformation . | - Pas de déformation
permanente S HDs D7, permanente
Ds=qDe
Accélérogramme
GRH, A
ag (t) = q ap (t)
t
Réel
Spectre oy A
s A
= T
> Elast. réduit par q = de
Elastique as=qasp dimensionnement
Comportement locél
M A M M M
Mp / (\-ié) Mp _____
_ ) _ )
Plastique e Elastique
Veérifications plastiques Vérifications €lastiques des barres
*0 < 6, *M<M, S34 <Ry o<f
* Dommage Dommage
cumulé < de ruine * Veérifications de critéres assurant
la formation de zones plastiques
nombreuses
* Structure non effondrée * Vérifications locales
Résistance ult Résistance ult
mécanisme < meécanisme
ductile non ductile

* Effet du 2" ordre négligeable

*Les déplacements réels d; de la structure

sont évalués par d; = ¢. d.

Figure 3.6. Les univers paralléles de [’analyse non linéaire(modéle de référence) et de [’analyse

linéaire sous action réduite par q (modéle pour auteur de projet).
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3.4 Valeurs normatives du coefficient du comportement ¢g.

Des valeurs du coefficient du comportement g, associées a des types divers de structures (portiques,
murs, treillis métalliques, etc...) ont été établies par des recherches. Elles refletent le potentiel de

dissipation d'énergie de chaque type structural. Figure 3.6.

4 rotules plastiques 1 diagonale plastique pas de mécanisme plastique™*
* La stabilité d'un contreventement en K est liée a celle d'une diagonale comprimée, dont le

comportement ne peut étre ductile.

Figure 3.6. Le coefficient de comportement q refléte le potentiel de dissipation d'énergie de chaque

type structural.

En réalité, il existe pour un « type » donné de structure tout un domaine de valeurs de g, pour
différentes raisons :
- le caractére général d’un « type » ne recouvre pas les variabilités possibles dans ce « type »

- le rapport poids mort/charge de service, variable d’un projet a I’autre

- la dépendance de g par rapport a la durée et au contenu fréquentiel des accélérogrammes ; la

dégradation de la structure est fonction du nombre et de la distribution des amplitudes des

cycles appliqués ; les coefficients ¢ trouvés peuvent donc en toute logique étre différents pour

deux structures identiques construites dans deux zones géographiques différentes.

Des valeurs normatives maximales de g sont fournies pour chaque « type » structural dans les codes de

calcul parasismiques. Ces valeurs sont des bornes inférieures des résultats établis dans des recherches.

Elles placent en sécurité dans des projets de constructions nouvelles, mais le niveau de sécurité atteint

est en fait variable, de sorte que ces valeurs ne permettent pas une évaluation trés précise de structures

existantes. Les ordres de grandeur des valeurs normatives de ¢ sont :

- g=5a6 pour les portiques (acier, béton armé) et les ossatures acier a triangulation excentrée

- g = 3 a 4 pour les ossatures contreventées par des voiles en béton armé ou par des

triangulations centrées en X

- g=1,52a2 pour les structures peu dissipatives, telles que pendule inversé ou magonnerie
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3.5 Caractéristiques souhaitables des structures concues pour un comportement non

linéaire.

Pour assurer un comportement sain et une dissipation d’énergiec maximale des structures ou on accepte
des déformations plastiques sous séisme, le projet doit créer les conditions de formation de zones
dissipatives nombreuses et fiables. En effet, la stabilité de la structure demande:

- que les déformations plastiques locales dans chaque zone plastique restent limitées, car il y a
une limite a la capacité de déformation qu’un élément structural peut offrir tout en gardant une
résistance quasi constante. Exemple : rotation plastique 6 admissible d’un profil acier de
classe A : 8 = 50 mrad.

- que les zones dissipatives soient si possible nombreuses, afin justement d’éviter des exigences
de déformation plastiques locales trop élevées qui résulteraient inévitablement de la
concentration des déformations de la structure en peu de points.

- que le travail de déformation plastique ait lieu dans des zones de la structure préméditées a
cette fin, en position et en capacité, car il n’est pas possible de donner a toutes les zones de la
structure des caractéristiques idéales de déformation plastique.

- que le travail de déformation plastique ait lieu dans des zones de la structure préméditées en

référence a un mécanisme de ruine globale et non a un mécanisme de ruine partiel

Tous les éléments et matériaux de construction ne présentent pas un palier plastique important et tous
ne conviennent donc pas pour réaliser des structures auxquelles on souhaite attribuer un coefficient de
comportement ¢élevé. La Figure 3.7 montre que les comportements d’un mur cisaillé en magonnerie et
d’un profilé¢ métallique fléchi sont trés différents : dans la magonnerie, la dégradation de résistance et
de raideur est rapide ; par contre, le profilé métallique supporte de nombreuses flexions alternées sans

perte significative de résistance.
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Figure 3.7. Diagramme charge alternée - déformation d’une console en profile métallique (a g.) et

d’un mur en magonnerie (a dr.).
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Le matériau n’est pas le seul paramétre déterminant, car des éléments de structure constitués d'un
matériau convenable peuvent présenter des chutes de résistance importantes lorsqu'on les soumet a
des cycles de déformations inélastiques, pour différentes raisons telles que:

- instabilité globale ou locale des éléments de structure

- rupture fragile d’origines diverses (rupture d’adhérence, mauvais détail soudé, etc...)

Tous ces phénomeénes opposés a la ductilité peuvent étre évités par des précautions adéquates qui sont
largement fondées sur le respect d’un principe spécifique au projet parasismique: le dimensionnement
en capacité.

La réalisation de zones dissipatives nombreuses et bien positionnées implique le respect de
conditions de hiérarchie entre les résistances des zones dissipatives et non dissipatives.

Le dimensionnement en capacité est expliqué de facon générale au paragraphe suivant et fait, comme
les conditions de hiérarchie, I’objet de régles qu’on explique par type d’ossature et de matériaux aux

chapitres 8 a 12.

3.6 Principe du dimensionnement en capacité.

11 est essentiel pour la sécurité des structures soumises a l'action sismique de créer les conditions qui
provoquent la formation de mécanismes plastiques dissipatifs dans des zones choisies et d'éviter les
ruines fragiles ou par instabilité.

A cette fin, il faut :

1 . connaitre les mécanismes locaux dissipatifs et non dissipatifs susceptibles de se produire.

2. définir les dimensions des ¢léments adjacents au mécanisme dissipatif pour qu'ils soient plus
résistants que celui-ci et qu'ils restent élastiques et stables pendant les déformations plastiques de la
zone « fusible ».

C'est le concept du dimensionnement capacitif.

Pour mettre en évidence ce concept, on mentionne souvent l'exemple de la chaine: sa résistance est
celle du plus faible de ses maillons et la ductilité de ce seul maillon permet de réaliser la ruine ductile

de la chaine entié¢re. Figure 3.8.

P - - P
7 7
Maillon ductile  Autre maillon
Sollicitation calculée — Eg Eg
Résistance nécessaire — Ryi>Ey ARdi | Eq) Eg (=12)

Figure 3.8. Principe du dimensionnement capacitif
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Dans le cas d'une structure analysée par un calcul conventionnel linéaire €lastique, on atteint cet
objectif de la facon suivante :
- Le mécanisme dissipatif global est lié a la topologie de la structure qui a été choisie et les zones
dissipatives potentielles sont connues, parce que choisies pour former un mécanisme global ductile.
- On effectue I'analyse de la structure sous action sismique et on trouve les sollicitations E4 dans les
sections ;
- Dans chaque zone dissipative potentielle i, on dimensionne I'élément dissipatif de telle sorte que sa
résistance Rg; soit supérieure ou égale a la sollicitation Eg;: Egi < Ry;.
- On identifie les J] mécanismes de ruine possibles adjacents au mécanisme dissipatif : rupture de
boulons en traction , voilement de barre , écrasement de béton, flambement d'une barre adjacente ....
- On fixe les dimensions des sections , moyens d'assemblage , barres,... adjacents, de telle sorte que la
résistance plastique du mécanisme local que 1'on veut dissipatif soit la plus faible des résistances de la
zone considérée: il devient ainsi le "fusible" souhaité. Ceci est réalisé si les résistances Ry des J
¢léments non dissipatifs de la zone dissipative i sont calculées sous des sollicitations E4 majorées pour
tenir compte du fait que la sollicitation réelle de 1'élément dissipatif est égale a sa résistance plastique
Ry et non a la sollicitation Ey; trouvée par le calcul conventionnel élastique. Les résistances Ry des
¢léments non dissipatifs doivent donc respecter:

Ry > y-ﬁ-Ew +de’0

di

ouy estun facteur de sécurité, dit parfois de surdimensionnement, par exemple égal a 1,2.

Sdj,G est la sollicitation résultant de I'application des autres actions inclues dans la combinaison

d'action retenue pour la situation sismique.
Dans cette relation, + a la signification "combiné a", dans le sens de la recherche de la situation de

dimensionnement réaliste la plus défavorable.

Ainsi, si Eq; = Eg4, on a au maximum : R,>y-R,+ de,G

Plusieurs remarques peuvent étre faites quant au dimensionnement en capacité:

- son application demande l'identification de tous les mécanismes de ruine possibles

- son efficacité dépend de la qualité des relations servant a évaluer les résistances réelles des
constituants de la structure; en particulier, dans ce contexte, une sous estimation de la résistance
plastique de la zone dissipative est un facteur d'insécurité, car on sous-estime Ry;/Eq;.

- son efficacité dépend d'une concordance convenable des résistances et limites élastiques f, dans les
calculs du projet et dans la réalité. Si la limite élastique réelle f,, de I'acier du mécanisme dissipatif est
significativement supérieure a la valeur fi4 considérée dans le projet, alors que l'acier d'éléments
adjacents potentiellement fragiles est strictement conforme au calcul, la capacité dissipative peut ne

pas €tre réalisée, car on sous estime Ry/Ey;.
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Le respect du principe de dimensionnement en capacité est un fondement essentiel de la fiabilité¢ des
constructions dissipatives en zone sismique. Beaucoup de régles de projet présentées aux Chapitres 9 a

12 sont des conséquences directes de 'application de ce principe.

3.7 Analyse statique non linéaire en poussée progressive.

Généralités.
L’analyse en poussée progressive est une analyse statique non linéaire conduite sous charges
gravitaires constantes et des charges horizontales qui croissent de fagon monotone.
C’est donc une étude pas a pas pour laquelle les données matérielles (lois de comportement des
matériaux, des sections) sont similaires a celles de ’analyse dynamique élasto-plastique, mais ou les
difficultés du calcul pas a pas temporel sont évitées. Elle permet d’évaluer les mécanismes plastiques
attendus et la distribution des dommages dans des structures complexes.
L’analyse en poussée progressive s’indique comme variante au calcul basé sur une analyse élastique
linéaire utilisant le coefficient de comportement ¢ dans les cas ou on suspecte que la plastification
prématurée d’un élément conduit a sous estimer fortement la capacité réelle de la structure
On I’applique pour vérifier la performance structurale de batiments nouvellement congus ou existants,
en particulier pour :

- évaluer la performance structurale des batiments existants ou renforcés

- vérifier ou évaluer plus précisément le rapport o,/ , coefficient de redistribution plastique

qui intervient explicitement dans la valeur du facteur de comportement q des constructions en

acier et mixtes acier - béton.

d N
A Ve ¥
7

A% !
—_ !
/

[

Vy=o V

Figure 3.9. Défnition de a; et o, dans une analyse en poussée progressive.

Les parametres ¢ et ¢, sont définis comme suit :
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- o est la valeur par laquelle les actions sismiques horizontales de calcul sont multipliées pour
atteindre pour la premiere fois la résistance plastique dans un élément de la structure, les valeurs de
calcul de toutes les autres actions étant maintenues constantes

- o est la valeur par laquelle les actions sismiques horizontales de calcul sont multipliées pour que se
forment des rotules plastiques dans un nombre suffisant de sections pour que I’instabilité d’ensemble
de la structure se développe, les valeurs de calcul de toutes les autres actions étant maintenues

constantes.

Déplacement cible.

La relation entre I’analyse en poussée progressive, qui est statique, et le comportement réel de
’ossature sous séisme, qui est dynamique, est établie par la définition d’un déplacement « cible »,
déplacement maximum attendu de la structure. Il permet d’associer les résultats de I’analyse en
poussée progressive, qui caractérisent I’ « offre de déformation », a la « demande de déformation »
correspondant au déplacement cible.
On trouve le déplacement cible d.* ou d;* de la fagon suivante :
- on effectue une analyse modale de la structure et on détermine les modes propres
- on définit un oscillateur simple de masse m" et de période 7' , équivalent & la structure
multimodale
- on ¢établit le déplacement cible de [Doscillateur simple sous séisme par la relation
do* = Sp(T)=SAT") (T'/21m)* (cfr. 2.6) ; ce déplacement est celui du centre de gravité de la
structure, qu’on peut considérer comme point de contréle du déplacement dans I’analyse en
poussée progressive ; cette relation vaut pour des structures de période moyenne a longue
(T> Tc en notations Eurocode 8).
- pour la détermination du déplacement cible d* des structures dans le domaine des périodes
courtes, il convient d’utiliser différentes expressions de corrections de de*
Le point de référence de 1’évaluation du déplacement ou « déplacement de contrdle » peut étre pris au

centre de gravité de la structure ou a son point le plus haut (toiture).

Distribution verticales des charges latérales.

L’utilisation de la méthode d’analyse en poussée progressive pose le probléme de la définition de la
distribution des forces horizontales appliquées, car cette distribution est constante au cours de
I’analyse.

La distribution idéale est celle développée dans I’analyse temporelle élasto-plastique, qui varie au
cours du séisme selon le schéma de déformation plastique de la structure : ainsi, partant d’une
déformée de type « 1% mode » et de la distribution correspondante, la distribution des forces
horizontales devient différente selon que la structure forme un mécanisme plastique global ou un

mécanisme d’étage — Figure 3.10.
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La parade a I’incertitude sur la forme de la distribution consiste a considérer plusieurs distributions
verticales de forces horizontales. Ainsi, dans I’Eurocode 8, on demande :

- de considérer au minimum un schéma "uniforme", fondé sur des forces latérales
proportionnelles a la masse quelle que soit la hauteur (accélération uniforme) et un schéma
"modal", proportionnel aux forces latérales correspondant a la distribution des forces latérales
déterminée dans 1’analyse élastique

- de conduire I’étude au dela du déplacement cible Sp(7) , de maniére . 150 % du déplacement
cible

Les charges latérales sont appliquées a I’emplacement des masses dans le modéle et 1’excentricité
accidentelle doit étre prise en compte.
Le résultat de ’analyse est une courbe de « capacité » de la structure qui donne la relation entre

I’effort tranchant a la base et le déplacement de contrdle.

//,/”

Distribution  triangulaire uniforme modes supérieurs

Figure 3.10. Distribution de forces horizontales associées a diverses déformations élasto-plastiques

de structures.
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Chapitre 4.

Réponse des batiments en torsion.

4.1 Introduction.

Dans le contexte de I’action sismique, plusieurs faits sont a I’origine de la torsion des batiments.
D’abord I’existence d’excentricités structurales entre les centres de gravité CM et les centre de rigidité
CR (ou centre de torsion, voir définition en 4.2.1):

- Les composantes horizontales de 'action sismique induisent dans une structure, outre la
flexion et le cisaillement, de la torsion, car le centre de gravit¢ CM; , point de passage de la force
d'inertie engendrée par le tremblement de terre, n'est généralement pas confondu avec le centre de
torsion CR; de cet étage. Il en résulte les moments de torsion M; = V. (CM; CR; ), ou M, = V,. (CM;
CR;), (voir Figure 4.1).

- Dans une construction multi - étagée, les centres de masses CMi des différents étages i ne sont
pas nécessairement sur une méme verticale, pas plus que les centres de torsion CRi . Un niveau j dont
le centre de masse CMj serait confondu avec le centre de torsion CRj peut donc quand méme étre

soumis a une torsion résultant des décalages entre CM et CR aux niveaux supérieurs.

Ry
Coy
rﬁ m T
Cq c c
E g S T
cey ] m 1
B b |

s o
y

Figure 4.1. Le décalage entre CM et CR entraine une torsion du batiment.
Ensuite I’existence d’incertitudes diverses sur les positions de CM et CR :

- La position du centre de masse CMi de chaque niveau n'est pas connue avec précision, car elle

dépend de l'utilisation : position du mobilier, affectation des locaux en archives, salle de réunion, etc ...
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- La position du centre de raideur CRi de chaque niveau n'est pas connue avec précision, car
elle dépend de la flexibilité réelle des diverses unités de contreventement, qui est forcément estimée,
en particulier dans les constructions en béton.

Enfin, il existe des phénomeénes additionnels engendrant de la torsion, tels que :

- La possibilité de couplage des réponses longitudinale et torsionnelle

- Des mouvements horizontaux différentiels du sol correspondant a la propagation des ondes de
cisaillement en surface, qui appliquent aux constructions des rotations alternées faisant appel a leur
inertie torsionnelle ; cet effet existe toujours ; il est significatif pour les constructions dont la longueur
est comparable a la longueur des ondes de cisaillement.

On tient compte des phénomeénes décrits en considérant 2 contributions a la torsion :

- la torsion résultant de la non-coincidence des centres de gravité CM avec les centres de torsion
CR, qu’on appelle dans la suite la torsion ""naturelle’™ , cependant que la distance entre CM et CR est
appelée excentricité structurale e.

- la torsion résultant des incertitudes et phénomeénes additionnels divers, qu’on appelle dans la
suite torsion "accidentelle" et qui est traduite dans une excentricité accidentelle e, additionnelle a
I’excentricité structurale ey.

Dans I’Eurocode 8, 1’« excentricité accidentelle » additionnelle a 1’excentricité naturelle vaut :

e, =10,05-L, ou &, est’excentricité accidentelle de la masse du niveau i par rapport a sa

position nominale, appliquée dans la méme direction a tous les niveaux et L; est la dimension du
plancher perpendiculaire a la direction de 1’action sismique. Pour un séisme de direction y, les
moments de torsion de calcul a considérer dans 1’analyse simplifiée sont My; = V; (€5 + 0,05 L;) et
Mg, = Vi (€ox — 0,05 L;). De méme pour un séisme de direction X.

La réponse en torsion d'un batiment peut en pratique étre calculée par deux approches :

- une analyse a l'aide d'un mod¢le 3D de la structure, effectuée a I'aide d'un logiciel permettant de
considérer les flexibilités de tous les éléments structuraux. La torsion naturelle est automatiquement
calculée par ce modéle, mais pas la torsion accidentelle — voir 4.4.

- une analyse approchée, permettant un calcul manuel, mais qui demande diverses hypothéses

simplificatrices pour aboutir — voir 4.2.

4.2 Analyse approchée de la réponse torsionnelle.

4.2.1 Définitions et déterminations des centres de gravités et des centres de rigidité.

On considére le batiment schématisé a la Figure 4.2 pour la définition des symboles utilisés ci dessous.

Centre de gravité. Définition.

Chaque étage possede un centre de gravité cm; a priori différent de celui des autres étages.
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Pour déterminer les sollicitations d'un niveau i d'un batiment de n étages soumis a une action sismique,
il faut connaitre la position de la force horizontale résultante V; appliquée a I'étage i ; V; est la somme
des forces d’étage au dessus du niveau i .

V; passe par le centre de gravité CM; de l'ensemble des étages situés au-dessus de I'étage i.

Centre de gravité CM; . Détermination.

Pour déterminer CM; centre de gravité des masses m; situées au dessus du niveau i (voir Figure 4.2), il
faut :

- déterminer la masse m;, "masse sismique" de I'étage j telle que définie en 7.3, et la position du
centre de gravité cm;de chacun des étages au-dessus de I'étage i ; cette position peut s'exprimer par des
coordonnées X et Y; prise par rapport a un systéme d'axe quelconque (le méme pour tous les étages

)5

n
calculer la position de la résultante Z mj, soit ses coordonnées Xcwmi et Youmi
j=i+l

L'équilibre de moment par rapport a l'origine des axes (X, Y) donne Xy et Yo -

n n
j=i+l j=i+l
n n
j=i+l j=i+l
Fn
niveau n(
F
niveau j (
Fi
. . Eléments structuraux
niveau i ( verticaux du niveau i
Plancher du niveau i
F3
niveau 3 o
niveau 2 £l
niveau 1

Figure 4.2. Définition des symboles et indices.
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Centre de rigidité. Définition.

On désigne par V; la résultante des forces horizontales appliquées au-dessus du niveau i d'un batiment
et qui sollicite les éléments structuraux verticaux du niveau i. Dans I'hypothéese ou le plancher du
niveau i+1 constitue un diaphragme infiniment rigide dans son plan (aucun déplacement horizontal
relatif des points de ce plan), le déplacement relatif du plancher du niveau i+1 par rapport au plancher
du niveau i peut étre traduit comme la somme de 2 composantes :

- un déplacement translationnel (relatif du plancher du niveau i+1 par rapport au plancher du
niveau i) suivant I'axe d'application de V; ;

- une rotation (relative du plancher du niveau i+1 par rapport au plancher du niveau i)

Si V; est appliqué a gauche du batiment, la rotation a le sens indiqué a la Figure 4.3a) ; si V; est
appliqué a droite, la rotation a le sens opposé — Figure 4.3b). Il existe donc une ligne d'application de
V; telle que la rotation est nulle : elle définit la position du "centre de rigidité" CR; des éléments
structuraux verticaux du niveau i, notion similaire au "centre de torsion" ou "centre de cisaillement"

défini en résistance des matériaux.

Y b
w [ — \_| T O m
| _ , ; . .
L @ CI-.-L_ CFi DJ | IEI CM' -CR; D
[ .r—l m| O N
0

o) X V )

Figure 4.3. Position du "centre de rigidité".

Centre de rigidité CR;. Détermination.

La position du centre de rigidité CR; du niveau i dépend :

- des raideurs des éléments structuraux verticaux, colonnes, voiles, noyaux du niveau i

- des raideurs des éléments structuraux au dessus du niveau i ; en particulier, les éléments
structuraux horizontaux du niveau i+1 forment des portiques avec les éléments structuraux verticaux
du niveau i de sorte qu’en fait c’est la raideur de ces portiques qui définit la position du centre de
rigidité CR;

Toutes les raideurs des éléments structuraux sont a priori impliquées : flexionnelle, torsionnelle et de
cisaillement, de sorte que, pour une majorité de structures, la détermination de la position exacte du
centre de rigidité CR; est difficile dans une approche simplifiée. On détermine une position approchée
de CR;, au prix de deux hypothéses simplificatrices :

- les planchers (diaphragmes) sont indéformables, non seulement dans leur plan (voir plus haut),

mais aussi verticalement (pas de déformation de flexion).
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- Larésultante V; du mode de déformation purement translationnel peut étre utilisée pour calculer le
moment de torsion.

Alors, la détermination de CR; est simple.

Considérons le niveau i de la structure dont on donne la vue en plan a la Figure 4.4.

Elle comporte 6 poteaux d'inertie Iy, et 2 noyaux « a » et « b » d'inertie I, et I, ( on considére ici les

inerties Iy , qui sont celles sollicitées par la flexion résultant d’un mouvement sismique de direction y).

Y
Kb
XJ = LIOltPQnSLQt
o \lr\/kj

ﬁ = ]

= o v u

0 X

xR

Figure 4.4. Vue en plan du niveau i du batiment.

Par définition Xy , abscisse du centre de rigidité dans le systéme de référence XY choisi, est telle que
V; appliqué a cette abscisse entraine un déplacement purement translationnel du niveau i+1 par rapport
au niveau i. Ce déplacement est noté dy.g.: a la Figure 4.4.

Dans ce cas, la résultante de cisaillement V; de direction Y se répartit entre les poteaux et noyaux du

(EL),
2 (EL),

k

niveau 1 suivant leurs raideurs flexionnelles relatives

Par exemple, le noyau « a » reprend un cisaillement V, :

E I
V.= Vi a_xa (4.3)
E, I+ Eyly +6E, 1

Note 1 : pour les éléments verticaux dont la déformation de cisaillement est importante, on peut
effectuer une correction de la raideur flexionnelle EI pour tenir compte de la déformation de

cisaillement;
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Note 2 : les raideurs torsionnelles n'interviennent pas dans le calcul de CR;, parce que I'application
de la résultante V;au droit de CRi est justement telle qu'il n'y a pas de rotation relative entre les

niveaux i+1 et i, ni donc de torsion des éléments structurels verticaux.

Une équation d'équilibre moment par rapport a un point du plan permet de définir Xg. Si on écrit cette

équation par rapport a l'origine des axes X, Y,on a:

Vi Xg=VoXo+ Vi Xp + DV X (4.4)
k

En remplacant dans cette relation V,, Vy, Vp par leur valeur, on trouve :

Z(Eplxpxpk)+Ea|xaxa +Eb|xbxb
k

X, = 4.5
" Z(Eplxp)+Ea|xa+Eblxb ( )
k
Similairement :
Z(Eplprpk)+Ealana+Eblbeb
Y, ==& (4.6)
D (E ) +E I, +Eyly
k

La détermination de la position du centre de rigidité CR; est susceptible de simplifications :

- si la raideur flexionnelle des voiles et noyaux (E, L, etc) est largement prépondérante sur la raideur
flexionnelle cumulée des poteaux (X E, I, etc), on peut faire le calcul de Xy et Yr en négligeant toute
contribution des poteaux ;

- si la raideur apportée par la flexion des éléments structuraux est prépondérante sur la raideur

apportée par la torsion, on peut négliger les raideurs torsionnelles ; etc.

4.2.2 Principe de la détermination des sollicitations dues a la torsion.

Un moment de torsion appliqué a une structure est équilibré par des efforts internes correspondant a
deux fonctionnements différents (voir Figure 4.5) :

- la torsion uniforme ou "circulatoire” ou "de St Venant" qui induit seulement des contraintes
tangentielles dans la barre tordue, avec conservation des sections planes dans la barre ;

- la torsion reprise par la flexion différente de 2 ou plusieurs barres, qui induit des contraintes
flexionnelles dans chacune des barres. Cette torsion, dite "non uniforme" ou "par flexion", entraine
que deux sections horizontales de 2 barres situées dans un méme plan avant application de la torsion

ne sont plus dans le méme plan aprés ; il y a gauchissement.
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Figure 4.5. Torsion de St. Venant. Torsion non uniforme (ou par flexion).

Dans I'hypothése d'un diaphragme infiniment rigide dans son plan, la torsion induit une rotation ¢ du
diaphragme centrée sur le centre de rigidité CR; qui entraine:

- une rotation relative ¢ entre les sections supérieures et inférieures des éléments structuraux
verticaux du niveau i ; @ est égale dans tous les éléments.

- des déplacements horizontaux D des sections supérieures des éléments structuraux verticaux par
rapport aux sections inférieures de ces éléments ; ces déplacements, tangents au cercle de centre CR;,
sont d'autant plus grand que 1’élément structural vertical considéré se trouve sur un cercle de rayon r
plus grand ;

- ces déplacements D, en général d'orientation quelconque, peuvent étre décomposés en
déplacements Dy selon x et Dy selon y ; le Dy d'un point est proportionnel a la valeur r, de la projection

sur x du rayon r joignant CR; a I'axe vertical de I'élément structurel vertical considéré ; idem pour Dy.

De cette dernic¢re remarque découle le fait que le calcul des déplacements est plus simple a ce stade si
on utilise un systéme d'axes centrés sur CR;.
Dans ce systéme d'axe :

- laprojection de I'excentricité structurelle e, = CR.CM est e, sur 'axe x et e,y sur 'axe y.

voir Figure 4.6.
- les déplacements D, et Dy gardent leur valeur et on les décrit par les symboles d, et d, dans ce qui

suit.

www.GenieCivilPDF.com



4.8
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Figure 4.6. Déplacements de torsion.

L’analyse qui préceéde indique comment calculer la raideur torsionnelle totale C.
Elle est composée de :

- termes de raideur torsionnelle C, des éléments structurels verticaux, pour le travail en torsion
uniforme (ou de St Venant).

- termes Cye de raideur torsionnelle apportée par la flexion des éléments verticaux, pour le travail
en torsion par flexion.

La raideur torsionnelle totale C est trouvée comme 1’addition des divers termes Cy, et des divers termes

Chex des k structures verticales du niveau i considéré :  C = ZCw + ZCﬂex
K K

On établit ci dessous les relations correspondant a ces 2 types de raideur.

4.2.3 Termes C,, de la raideur torsionnelle diis a la torsion uniforme.

La raideur torsionnelle Cy, des divers éléments structuraux verticaux est connue par la Mécanique des

Matériaux. On donne au Tableau 4.1. des relations de calcul de C.On a :

Cu=Gl, raideur torsionnelle
0=MyC angle de torsion par unité de longueur verticale
¢ =(M,;.h)Cy rotation relative de I'étage i + 1 par rapport a l'étage i

h : hauteur de I'étage
Ip : moment d'inertie polaire
G : module d’élasticité transversale ou module de glissement G =E / [2(1+v)] ou v désigne le

coefficient de Poisson (acier : v=0,3 ; béton : v=0,2)
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Tableau 4.1. Moment d’inertie polaire de quelques sections.

Sections Ip [m’*] Sections Ip [m*]

Rectangle (plein) | bh 4
g (p ) o (b2 + h2) Corcle nR
12 2
@‘ (plein)
%
tube rectangulaire Anneau de faible épaisseur

Ip = Ip,ext — Ip,int 2nR%e
Ip,ext et Ip,int @
e

Suivant formule

dim.ext : b*, h* |ci— dessus.

dim.int : b, h

4.2.4 Termes Cyex de la raideur torsionnelle dds a la torsion par flexion.

Pour calculer I'apport de la raideur flexionnelle des éléments structuraux verticaux a la reprise de la
torsion, on considére l'exemple d'un voile d'inertie I, distant de x du centre de rigidité CR et on établit
le coefficient C correspondant. On a :

¢ =d/x dy : déplacement relatif du voile au niveau i+1 par rapport au niveau i.

3

relation entre la raideur d'un élément de longueur verticale h biencastré et déplacé de d

*T12EI,

et la réaction d'appui F correspondante.

ol
i+1 r q
X * X
I ,1 N T ) M
P
Flomn
i
N
Elevotion

Figure 4.7. Etablissement de la raideur torsionnelle associée a la reprise de torsion par flexion d’un

élément structural vertical.
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Fx=M,
LPA Mt h3

Dou @=—-——

12E1 x?

h 12E1 x?
Comme @ = —— (par définition) , on trouve : Cy, = h—zx
flex

. A ) 12El, y?

On trouverait de méme pour la composante dy du déplacement : flex.y = S

4.2.5 Combinaison des raideurs torsionnelles Cy, et Cpey.

En se référant a I’exemple de la Figure 4.4, on trouve comme contribution totale du noyau a:

12E
Ca = Cﬂex,a,x + Cﬂex,a,y + Ctu,a = ?(I X2 + I ya y;) + GI pa

Xxa“'a
De méme, on a pour le noyau b:

Ca= Chiexpx ™ Cﬂex,b,y + Cup = (be X, + be Yo ) +Gl pb

h2
Pour les poteaux, en négligeant leur raideur torsionnelle propre ( Cy, ~0 ), on a :
12 5 s
Cpoteaux = F (2 E Ix x2+ 2 EIX y )
\ M.h
D’ou : Ctotal = Cpoteaux + Ca + Cb et Q= C

4.2.6 Sollicitations dues a la torsion.

La fraction du moment de torsion total appliqué reprise par un élément structurel vertical particulier

est proportionnelle a la contribution relative de cet ¢lément a la raideur torsionnelle totale.

M; h= (pctotal =0 (Cpoteaux + Ca + Cb)

Ma: 9(:a = Mt Ca Mb
h Ctotal

M,

Ctotal

M
Cb Mpoteau = ! C

poteau
Ctotal

Cette contribution relative est d'autant plus grande que :
- ladistance x ou y de I'axe vertical de 1'élément au centre de rigidité est grande ;

- laraideur C de 1'¢lément pour la reprise de la torsion est grande.
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% R \je¢
% : SR

Figure 4.8. Contribution des éléments fléchis a la reprise de la torsion.

Ainsi, par exemple, pour un élément de type voile isolé dont la grande longueur est orientée suivant y,

Chexx » Crexy €t Cpexy peut étre négligé. On a alors :

oM M R2ELX
tvoile voile
C C h2

total

M

total

Le cisaillement associé vaut, pour ce voile : Vygie = Miyoite/Xvoile-

Pour des noyaux présentant une raideur torsionnelle GI, d'un ordre de grandeur comparable a la

raideur (It x*> + I, y?), la résultante de cisaillement appliquée a un mur est trouvée en additionnant

h2

le cisaillement V résultant de la flexion (cf relation précédente) et le cisaillement V résultant de la
torsion du noyau.

M, .

2S

L

Celui-ci est calculé par la formule de Bredt: V =

L : longueur du c6té considéré (voir Figure 4.9)

S : aire de la section délimitée par le feuillet moyen des parois du noyau.

r y
h 4

L
Figure 4.9. Calcul de la résultante de cisaillement. Notations.
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4.2.7 Simplifications possibles dans I’analyse.

Il y a de grandes et de petites contribution a la rigidité torsionnelle Cy. Ignorer les petits termes
accélere le calcul. De fagon générale :

- S'ily a des voiles ou noyaux proches de la périphérie de la structure, la contribution des colonnes a
la rigidité torsionnelle C, est négligeable, tant pour les termes de rigidité flexionnelle que torsionnelle

de ces poteaux ;

- Pour un voile, le terme de rigidité flexionnelle (avec le moment d’inertie I d'axe fort) est

largement supérieur aux autres (rigidité torsionnelle, rigidité flexionnelle pour I'axe faible).

Elément structural Terme de raideur C | Termes de raideur C
présent des poteaux des poteaux
a considérer négligeables
Chiexy

Chexx = 12 EL, x¥/h? | Cy
1 seul voile orienté en y

Cﬂex,x
1 seul voile orienté en x — | Cony = 12 E L y? 2 C,,
voiles orientés en x et y Chiexx

Sl Cﬂex,x<< z Cﬂex,x,voiles

Cﬂex,y

Sl Cﬂex,y<< z Cﬂex,y,voiles

4.2.8 Combinaison des sollicitations translationnelles et torsionnelles

Les explications qui précédent montrent comment une résultante de cisaillement V; axée sur le centre
de gravité CM est remplacée par :

- une résultante de cisaillement V; appliquée au centre de rigidité CR;, qui donne a la structure une
déformée purement translationnelle dans la direction de la force V;. Cette application de V; entraine
des effets (sollicitations, déplacements) S5 des éléments structurels verticaux ;

- un moment de torsion M, qui donne a la structure une rotation autour du centre de rigidité CR.

Cette torsion entraine des effets Sioion des éléments de structures verticaux.
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On pourrait penser trouver les sollicitations résultantes en effectuant I'addition statique des effets de V;
et de M;=V; x e . Celle-ci conduirait, dans les éléments ot Synsiar €t Siorsion SONt de signes opposés, a
des effets résultants (Syunstat + Storsion ) inférieurs a un des termes S. Cette évaluation est erronée. En
effet, il faut se rappeler que I’analyse effectuée porte sur la réponse dynamique de la structure et que
les modes translationels et torsionnels ne sont pas synchrones. Pour cette raison, il faut utiliser le

méme type de combinaison des modes que lors d'une étude de réponse dynamique avec superposition

+8?

o, - 2
modale, soit généralement une moyenne quadratique :  Srequtiant = 4/ S torsion

translat

La combinaison la plus défavorable, soit & Sy.nsiat = Storsion » €St généralement trop pessimiste et ne
s’appliquerait qu’en cas de modes de vibration translationnels et torsionnels non indépendants (notion

a laquelle on n’a pas accés dans une approche simplifiée).

4.3 Exemple de calcul approché des effets de la torsion.

On considére la structure représentée ci-dessous (Figure 4.10). On suppose que la raideur El, du voile

b est égale a 2 El,, .

025 U | l T oes

c CM CR o
Q <> R%% W

Figure 4.10. Structure a 2 contreventements de raideurs différentes.

Position du centre de gravité CM.

On suppose que CM se trouve au centre géométrique de la toiture rectangulaire.

Position du centre de rigidité.

El,.x0,25/+2E1 x1,25¢ 2,75
El_+2El -

X, = 0=0,9167 ¢

www.GenieCivilPDF.com



4.14

CR se trouve 4 0,66 ¢ du voile a et 0,33 ¢ du voile b.

CM.CR =ey=¢,=0,165 ¢

Définition des actions de calcul.

Pour tenir compte de la torsion "naturelle", on remplace V appliqué au centre de gravité CM par les
forces équivalentes :

- Vappliqué en CR

- My =0,165V/ (appliqué n'importe ou, car ¢’est un couple de force ou moment appliqué a un
diaphragme supposé infiniment rigide).

Pour calculer le moment de torsion de calcul M, il faut encore tenir compte de 1'excentricité
accidentelle e, dont on doit déplacer le centre de gravité :

ex=10,05L=%0,05.1,5/ =+ 0,075 ¢

On déduit 2 moments de torsion de calcul correspondant aux 2 valeurs de 1'excentricité totale e :

e =entex=0,165 7 +0,075 ¢ =025/

€ =€ox — €= 0,165 £ +0,075 ¢ =0,09 ¢

M; =025V/

My, =0,09 V/

Les 2 valeurs €, et e, doivent étre considérées, car Siorsion €t Siransiat SONt fonction de e.

Détermination des sollicitations des voiles a et b dues au mouvement de translation.

V appliqué en CR donne lieu a des sollicitations S, yans €t Sp, 1ranst dans les voiles a et b correspondant a
une déformation translationnelle globale de la structure.

Stranst.a = 0,33 V

Stranst,b = 0,66 V

Détermination des sollicitations des voiles a et b due a la torsion.

12E |

Voilea : x,=-0,66 ¢ raideur torsionnelle C, = ” X (0,66 £)>*=522E]I,, {3h?
12E.2 Ixa

Voileb: x,=+0,33 ¢ raideur torsionnelle C, = T (0,337)>=2,6 El,, {?*h?

Raideur torsionnelle totale : Cy = 7,84 El,, ¢ */h?
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Fractions du moment de torsion total appliqué qui sont reprises par les voile aetb :

M, = M; C,/Cy = 0,66 M,

My, = M, Cyp/Cir = 0,33 M,

Sollicitation des voiles due a la torsion :

Stor,a = Mu/X, = 0,66 M/-0,66 ¢ =-0,25V

Stor.b = My/a, = 0,33 My/0,33 7/ = +0,25V

Le résultat est bien un couple de forces égales et opposées entredistantes de £, ce qui donne un

moment résultant 0,25 V ¢ et des résultantes de force nulles.

Sollicitation résultante des effets translationnels et torsionnels dans les voiles.

Sre’sult,a: \/(0,33 V)2 + (0,25V )2 = 0,41 V

Swsun = (0,66V )’ +(0,25V)’ =070V

Commentaires.

On peut comparer les résultats trouvés précédents a d'autres obtenus dans diverses hypothéses :

- sionignore l'existence du mode torsionnel, on trouve :  Siesuit, 2 = Sresuir, b = 0,5 V

ce qui correspond a une sous estimation de (0,7 — 0,5)/ 0,7 = 28 % de la sollicitation du voile b.

- sion combine les modes translationnel et torsionnel en les supposant liés (le signe de M, est
associé a l'orientation de V), on trouve :

Sresul,a = 0,33 V+0,25V=0,58V

Sresutt, b = 0,66 V—0,25V =041V

ce qui correspond a une sous estimation de (0,70 — 0,41)/0,70 = 41 % de la sollicitation du voile b.

4.4 Calcul des effets de la torsion par des analyses dynamiques sur modeles 3D de

batiments.

Dans l'analyse dynamique d'une structure effectuée sur un modeéle 3 D de structure, les modes de
vibration torsionnels sont mis en évidence comme les autres par I'analyse pour ce qui concerne la
torsion "naturelle” résultant d'excentricité "structurales” entre les centres de gravité CM et les centres
de rigidité CR . Les effets calculés S;p (sollicitations, déplacements) incluent les effets de la torsion
naturelle.

Un probléme pratique existe concernant la prise en compte de l'excentricité accidentelle (voir 4.1) dont

les codes demandent d'affecter la position des centres de gravité d'étage, car déplacer le centre de
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gravit¢ CM en modifiant la distribution des masses peut s’avérer compliqué dans les structures multi

étagées complexes.

Dans le cas ou des diaphragmes rigides sont présents, I’Eurocode 8 permet de déterminer les effets de

torsion accidentels en appliquant des moments de torsion statiques M ; =€, - F; d’axe vertical a

chaque niveau i . e, est I’excentricité accidentelle de la masse du niveau i et F; la force horizontale
agissant au niveau i .

On considére les e,; et F; des différentes directions de séisme analysée et avec des signes positif et
négatif pour F; et on applique le méme signe pour tous les étages (ce qui donne le maximum

possible).

L’application d’un moment de torsion M,; peut étre effectué :

- en appliquant un moment M,; d’axe vertical en un point quelconque du diaphragme

- en appliquant une paire de forces F; égales, paralléles, de direction opposée et entredistantes
de d;, tel que F; di = My

La position de la paire de forces F; est quelconque, comme leur orientation, car le résultat est

seulement un couple appliqué.

On combine les effets (sollicitations, déplacements) calculés dans 1’analyse 3D ( effets définis positifs
suite aux moyennes quadratiques) aux effets résultant de 1’application des moments M,; (qui peuvent

étre négatives ou positives). Compte tenu du probléme de signe mentionné, c’est +=S3p +Siorsion.acc U1l

faut considérer.

On note que cette derniére combinaison est une addition pure et simple des effets, ce qui donne a coup
str des résultats plus grands qu’une moyenne quadratique. Ceci est du c6té de la sécurité, mais parfois

exagérément.

La solution admise et décrite dans I’Eurocode 8 est donc une simplification qui est du cété de la

sécurité. Il est toujours admissible de serrer de plus prés I’évaluation des sollicitations torsionnelles
résultantes en déplacant les centres de gravité d’étage de I’excentricité accidentelle requise, tout en
conservant la méme masse totale a chaque niveau. On note qu’il n’y a pas une distribution de masse

unique qui réalise cette condition...
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4.5 Evaluation des effets de la torsion par des relations forfaitaires.

4.5.1 Perspective générale.

Pour les structures dont les ¢léments de raideur et les masses sont distribuées symétriquement et qui
sont dimensionnées a l'aide d'une analyse statique, I'Eurocode 8 offre deux possibilités de tenir compte
des effets torsionnels dis a 'excentricité accidentelle e, :
- en appliquant les moments de torsion statiques comme décrit ci-dessus en 4.4 ;
- en amplifiant par un coefficient & calculé a I'aide d'une relation forfaitaire les sollicitations
trouvées dans une analyse effectuée en ne considérant que des forces horizontales et pas de moment
(les forces horizontales seules n’engendrent qu’un déplacement purement translationnel en raison de la
symétrie mentionnée)

6=1+0,6x/L,
ou x est la distance (en plan) de I’élément considéré au centre de gravité du batiment,

L. est la distance entre les 2 éléments de contreventement extrémes,

grandeurs mesurées perpendiculairement a la direction de I’action sismique

- sil’analyse est effectuée a I’aide de deux mode¢les plans, un pour chaque direction horizontale
principale, les effets de torsion peuvent étre déterminés en doublant 1’excentricité e, , ce qui donne :

S=1+12-%
L

(5]

La méthode d’amplification des sollicitations translationnelles par un coefficient o offre 1'avantage de
la simplicité. C’est par ailleurs la seule possible si I’analyse des effets sismiques est effectuée a 1’aide
de deux mode¢les plans séparés en x et en y, qui ne permet pas de tenir compte des effets de la torsion.
L’évaluation des effets de la torsion par des relations forfaitaires présente cependant, dans les
structures bien congues, l'inconvénient d'une surestimation de 1'effet torsionnel. En effet, pour les
¢léments de contreventement situés en périphérie, x = L./2 e la relation donne & = 1,3, soit une
augmentation de 30 % des effets translationnels.

Il est rare qu' un calcul explicite conduise a un d aussi élevé, comme on va le voir dans les exemples
ci-aprés ou on évalue a I’aide d’analyses simplifiées le coefficient o, qui permettrait d’évaluer la
sollicitation résultante des effets translationnels et torsionnels, soit (Siorsa T Strans, o ) €0 amplifiant

Strans, 2 par O . On calcule J par :

60 = (Stors,a + Strans, a)/ Strans, a
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4.5.2 Evaluation de guelgues valeurs de 8.

Dans une structure dont la raideur en torsion est assurée par seulement 2 voiles d'extrémité — Figure
4.11.A,ona: Stransl, a = Stranst, b = 0,5 V

M;=Vx0,05L

Stors,a= Stors,b = My/L = 0,05 V

8¢ = (Storsa T Strans, a)/ Strans, a = 0,55/0,5 =1,10 < 1,30

Q Lo a b 1

?
A

\
N

<
-

B

Figure 4.11. A) Structure dont le contreventement pour la torsion consiste en 2 voiles.

B) Structure dont le contreventement pour la torsion consiste en 4 voiles

Si on considére une structure ou 4 voiles identiques sont présents a raison d’un par fagade, Figure

4.11.B,ona:
Stranst, a> Stranst, b €t M comme dans l'exemple précédent
Si L =2l Siors,.a =4/5 0,05 V=0,04 V et 5. = 0,54/0,5 = 1,08 << 1,30.
SiL=1 Sisa=1/20,05V=0,025V et 5. = 0,525/0,5 = 1,05 << 1,30.
Par contre, pour le hall de la Figure 4.12. ou 11 contreventements paralléles reprennent la torsion:
Stransl, a = V/11 = 10,0909 V M;=0,05 VL
La distribution des S,; dans les voiles est telle que :
Stors,1 = Stors,s/5 5 Stors2 = 2 Stors /5, €tc,

de sorte que 1'équilibre s'écrit :

M= 0.05VL =2 Suns X S42 2 Sus Foh  mSns L (4424374224 17)
2 5 52 52
Mt = E Stors, 5. L = Smrs’j = w: 0, 0227V
25 55

d. = (0,0909 + 0,0227)/0,0909 = 1, 25 =1,30
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L

Figure 4.12. Structure de halle ou le contreventement pour la torsion consiste en 11 voiles.

De méme, dans la structure de la Figure 4.13.

Stranst,a = 0,5V

M;=Vx0,05L
Pour une entredistance des voiles égale a L/2 :

Siors,a = M¢/(L/2)=0,1 V et 5.=(0,5+0,1)/0,5=1,20<1,30
Pour une entredistance des voiles réduite a L/4,

Siors,a = M{/(L/4)=0,2 V et 5. =(0,5+0,2)/0,5=1,40>1,30!
Pour une entredistance des voiles réduite a L/8,

Stors,a = My/(L/8) = 0,4 V et d.=(0,5+0,4)/0,5=1,80>>>1,30!

Figure 4.13. Structure ou 2 voiles proches du centre constituent le contreventement pour la torsion.

4.5.3 Conclusions.

On voit que la prise en compte de la torsion effectuée a 1’aide d’un coefficient amplificateur forfaitaire
0 des sollicitations translationnelles n’est pas trés précise. 6 est bien calibré pour des structures
symétriques ou :

- des contreventements orientés suivant un seul axe reprennent toute la torsion
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- les contreventements ne sont pas en périphérie, mais n’en sont pas trop ¢loignés
- Les aspects torsionnels des critére de régularité sont respectés.
Dans les autres cas, un calcul explicite des effets torsionnels peut conduire a des valeurs inférieures ou

supérieures aux sollicitations résultantes évaluées a 1’aide de la relation forfaitaire.

4.6 Paramétres de I'Eurocode 8 caractérisant la sensibilité des batiments a la torsion.

Le caractére "régulier en plan" des batiments est, dans I'Eurocode 8, associé au respect de conditions
relatives a :

- la symétrie des raideurs flexionnelles et des distributions de masse ;

- une configuration compacte en plan

- laraideur nécessaire des diaphragmes

- un ¢lancement longueur/largeur du batiment limité ;

- laraideur nécessaire en torsion.

Les conditions relatives 4 la torsion utilisent les parametres €o, €y, Ix, Iy €t £ dont il convient

d'expliquer la signification.

L'excentricité structurale ¢, est la distance entre le centre de rigidité CR et le centre de gravité
CM.

e  estlaprojection de cette distance sur I’axe X perpendiculaire a la direction de calcul considérée.
De méme pour e,y .

Le rayon de torsion ry est la racine carrée du rapport de la raideur torsionnelle C a la raideur
"translationnelle" R, ou Ry du batiment dans la direction x (de type El, par exemple s'il s'agit d'un
voile en béton armé).

La raideur "translationnelle" dans une direction (x par exemple) se calcule en considérant la
contribution de tous les éléments structuraux dans cette direction. Il est évident qu'un batiment trés

raide en torsion présente des ry et 1y plus €levé qu'un batiment sensible a la torsion.

/ est le rayon de giration de la masse M du plancher dans la direction perpendiculaire a l'axe

oo [
M

Jz est le moment d'inertie polaire de la masse du plancher. Il exprime le "volant d'inertie" excité en

vertical z.

torsion. Jz= J.,u(X'2 + y,z) dv= J.y r? dv

dans un systéme d'axes horizontaux x et y centrés sur le centre de masse CM. Si on concentrait toute la

masse M au centre de masse, on trouverait: Jz=0
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Valeurs de J et £ s pour des formes simples de planchers.

. M az +b?
- rectangle de masse M, de cotés de longueur aetb: Jz = E(a2 +b2) l= B

MR? R
- cercle de masse M et de rayon R : Jz= by =—=
V2
- anneau de masse M et de rayon R : Jz=MR? {,=R

(¢ =R est la valeur la plus élevée possible de /; on sait que les tubes circulaires sont les solides les

plus efficaces pour la reprise de la torsion).
Les conditions de "régularité en plan" limitant la torsion dans I'Eurocode 8§ sont:
0,31, =>en 0,31y >eqy

2> L 1y L

Exemple de calcul des paramétres de 'Eurocode 8 caractérisant la sensibilité des batiments a la

torsion.

Soit la structure carrée représentée a la Figure 4.14, contreventée par 4 voiles de méme inertie I,.

o
%

a QJi L

\
— Q§

Figure 4.14. Structure carrée contreventée par 4 voiles identiques

On calcule la raideur torsionnelle C par la relation donnée en 4.4.
La raideur flexionnelle R par unité de hauteur d'un élément vertical de hauteur h se déduit de la
relation :

d=Fh¥/12E 14, (notations voir Figure 4.7)

R = (M/$)/h = %l = (12 E Iy /h*h = 12 E L/h?

C=4

12E, (sz_lelxaLz
he *l2) R

R, =R, = (2 x 12 EL,)/h?
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N N
RX
2L e
ly= B =0,41L et on vérifie bien r, > £

On peut calculer I'entredistance minimale D,,;, des voiles telle que le batiment

soit considéré comme régulier en plan. Il faut que la condition r, > ¢ soit vérifiée:

C=(12 E I, D?)/h? ,=0,7D
La condition s’écrit: 0,7D>0,41L ce qui donne : Dy, = 0,58 L

Figure 4.15. Entredistance minimale des voiles pour un batiment régulier en plan.

Cette définition n'est pas ambigué pour 1 batiment a un seul niveau.

Pour les batiments multiétagés, on a vu que seule une définition approchée du centre de rigidité et
donc de la raideur torsionnelle était possible ( on a vu que le centre de rigidité est pris comme origine
du systéme d'axe (X,y) ; sa position influence les valeurs des coordonnées x et y des éléments résistants
et donc les termes de torsion non uniforme contribuant a la raideur torsionnelle).

Pour que la méthode simplifiée décrite donne des estimations suffisamment correcte de la position du
centre de rigidité CR et des rayons de torsion ry et ry , il faut que la structure respecte deux conditions :
- les systémes de contreventement sont ininterrompus de la fondation au sommet du batiment ;

- les déformées des divers contreventements présentent une allure similaire.

Cette derniere condition est bien respectée dans les ossatures en portique et dans les structures
contreventées par des noyaux ou des voiles, mais pas tellement dans les systemes hybrides (noyaux +

portique) ou (voiles + portiques).
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Chapitre 5.

Conception parasismique des batiments.

5.1. Concepts généraux.

5.1.1 Concept général de stabilité des batiments sous action sismique.

v
Ve
Ve
re
|«

Construction verticale

v

Les forces sont collectées par

la structure horizontale,...
e
>\\/// /

Diaphragme horizontal.

kY

... et distribuées au systéme
vertical d’ancrage,...

>

finalement aux fondations.

Gravité.

1 - Diaphragme vertical
(mur cisaillé).

Figure 5.1. Schéma général de fonctionnement en « boite » pour la reprise des actions horizontales de

séisme ou de vent.

Tous les batiments constituent des « boites », dont le fonctionnement général est schématisé a la
Figure 5.1 et dont la stabilité implique le respect des 3 conditions suivantes:
P une résistance adéquate des plans constituant la boite :

e contreventements verticaux: murs, triangulations, portiques

e contreventements ou diaphragmes horizontaux ou sub-horizontaux :

planchers, toitures, poutres « au vent », etc...

» un choix convenable de ces plans, tel que la géométrie globale de la boite reste inchangée lors des
mouvements sismiques : limitation des mouvements hors plan, gauchissement,... ; ceci demande :

e un nombre convenable de plans de contreventement verticaux et horizontaux

e une bonne disposition relative de ces plans

» des liaisons adéquates entre ces plans.
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5.1.2 Obijectif global du projet d’ossature parasismique.

L’objectif global du projet d’une ossature parasismique est de définir une structure capable de
subir, sans s’effondrer, les déformations engendrées par I’action sismique.

Cet objectif peut étre atteint avec succes par des projets d’ossatures de divers types et de divers degrés
de capacité de dissipation d’énergie par déformations plastiques - Figure 5.2- en particulier :

P des ossatures ou les déformations sont essentiellement élastiques

P des ossatures qui forment une seule zone plastique significative, généralement en base. Exemple :
structure a noyau en béton armé

P des ossatures ou sont formées de nombreuses zones dissipatives.

F
A

i

|

S d

Py

Figure 5.2 . Comportement d’ossatures de méme période T soumises a poussée progressive jusqu’au
déplacement de projet Spe(T) : a) projet a réponse purement élastique DCL, b) projet modérément
dissipatif DCM et ¢) projet tres dissipatif DCH.

[Note : le déplacement de projet est en premiere approche indépendant de q ; pour son évaluation,

voir 2.15.4 et Figure 2.9].

Ces 3 niveaux possibles de dissipativité des projets sont distingués dans 1I’Eurocode 8 par :
- des Classes de Ductilité de 3 niveaux , distinguées par les symboles DCL, DCM et DCH et par
les valeurs du coefficient de comportement q associé a ces classes (voir Tableaux 9.1 et 10.3).
- des exigences de dimensionnement associées au niveau visé de ductilité locale et globale.

On discute en 5.3.1. I’intérét des options de projet DCL, DCM ou DCH.
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Tableau : Principes de dimensionnement, classes de ductilité des structures et limites
supérieures des valeurs de référence des coefficients de comportement

Principe de dimensionnement | Classe de ductilité de la | Intervalle des valeurs de
structure référence du coefficient
de comportement g

comportement de structure DCL (limitée) qs1,5-2
faiblement dissipatif

DCM (moyenne) q<4
comportement de structure également limité par type
dissipatif d’ossature

DCH (haute) uniquement limité par

type d’ossature

5.1.3 Signification des « principes de conception parasismigue ».

Dans le contexte sismique, les meilleurs projets en terme de sécurité sont obtenus en respectant les

« principes de conception» qui sont présentés en 5.2 .

11 convient de préciser trois choses a propos de ces « principes »:

a)

b)

On peut parfaitement concevoir des structures qui ne respectent pas les « principes » de
conception et sont cependant aptes a subir avec succes 1’action sismique de calcul. Le respect
des principes de conception a pour résultat principal de minimiser le supplément de prix
nécessaire pour passer d’une structure normale a une structure parasismique. En outre,
la sécurité est en général mieux assurée dans une structure bien congue et calculée de maniére
approchée que dans une structure mal congue pour laquelle des calculs compliqués sont
effectués. Car plus les calculs sont compliqués, plus il y a d’incertitudes sur la qualité de la
représentation que 1’on fait, dans un mode¢le, de la structure et de son comportement.

Les principes énoncés s’appliquent a ce qui est réellement la structure des batiments, pas a ce
qui en fait I’apparence. Lorsqu’on esquisse des silhouettes pour exprimer certains principes,
c’est pour en donner une image parlante, mais la liberté de 1’architecte reste bien plus grande
que ces silhouettes ne semblent I’indiquer, car les principes énoncés portent sur la structure
primaire du batiment. Des éléments structuraux (poutres, poteaux) peuvent étre choisis pour
constituer une structure secondaire, ne faisant pas partie du systéme résistant aux actions
sismiques (ou alors marginalement, voir ci-aprés). Ainsi, un batiment a noyaux de béton peut
avoir pour structure primaire ces noyaux et pour structure secondaire toute 1’ossature, poutres
et poteaux, disposée autour des noyaux — Figure 5.3. La résistance et la rigidité des éléments
secondaires vis-a-vis des actions sismiques doivent étre faibles devant la résistance et la
rigidité des éléments de la structure primaire (on fixe dans I’Eurocode 8 la limite de la
contribution des ¢léments sismiques secondaires a la raideur latérale a 15 % de la raideur

latérale des ¢éléments sismiques primaires). La structure secondaire doit toutefois étre congue
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pour continuer a reprendre les charges gravitaires lorsque le batiment est soumis aux
déplacements causés par le séisme.

c) Le respect des principes de conception laisse encore I’auteur de projet devant plusieurs choix a
effectuer au départ du projet, car plusieurs solutions sont possibles qui respectent toutes les

principes de conception parasismique. On discute ces « options de conception » en 5.3.

/1
P e L EANNNNN N 7 A SN AN NN
La structure primaire est un mur ou voile. Structure primaire irréguliere, car le voile
La structure secondaire (portiques périphériques) est interrompu au 1° étage et le rez est
contribue peu a la reprise de ’action sismique un portique.
et suit les déformations de la structure primaire Aspect extérieur régulier.

La structure primaire est réguliére, méme si

I’aspect extérieur du batiment est irrégulier.

Figure 5.3. Distinction entre structure primaire et structure secondaire du bdtiment.

Distinction entre Régularité structurelle et régularité apparente.

5.2 Principes de conception parasismigue des batiments.

5.2.1 Principe 1 - Simplicité.

Le comportement d'une structure simple est plus facile. a comprendre et a calculer; le risque d'omettre
un phénomeéne particulier, comme une interaction entre parties de raideur différentes ou un cumul
d'effets différents entre ces parties est faible.

La simplicité d'ensemble concourt a la simplicité des détails.

5.2.2 Principe 2 - Continuité.

Toute discontinuité dans le dessin d'une structure conduit a une concentration de contraintes et de
déformations. Une structure discontinue est toujours mauvaise, car le mécanisme de ruine qu'elle fait

intervenir est local. Or la dissipation d'énergie dans la structure devrait étre maximale, ce qui est
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obtenu en faisant intervenir le maximum d'éléments, de manié€re a constituer un mécanisme de ruine
global et non local. Le comportement non homogene d'une structure présentant des discontinuités
majeures est toujours source de probléme, car il rend délicat le calcul de la structure, dans son
ensemble, et difficile le dessin correct des nceuds cruciaux ou doivent se produire les grandes
déformations.

Le principe de continuité a un impact sur le dessin d'ensemble des structures, qui est explicité dans les
principes 3 et 4.

Le principe de continuité se traduit aussi dans les détails de structure et dans la surveillance de

chantier.

Dans les détails de la structure, il faut :

- éviter les affaiblissements de section (dmes évidées)

- réaliser des poutres et colonnes d'axes concourants ;

- éviter les changements brutaux de directions des éléments porteurs

- éviter les changements brutaux de largeurs des éléments porteurs; d'ou il découle que les
largeurs des poutres et colonnes concourantes doivent étre peu différentes

- soigner la conception des assemblages des éléments préfabriqués

- positionner les joints de montage (acier, systéme industrialisés en béton) ou les reprises (béton

armé) en dehors des zones fortement contraintes.

Surveillance du chantier.

Il s'agit d’un aspect particuliérement important pour garantir la qualité réelle du travail effectué, en
particulier :

- le positionnement des éléments préfabriqués en béton

- le bétonnage de leurs joints d'assemblage

- la mise en place correcte des armatures, 1'exécution soignée des reprises, en béton armé

- la qualité des matériaux mis en ceuvre.

Enfin, méme si l'hyperstaticité élevée n'est pas toujours possible, il convient en tout cas d'éviter
l'absence de toute liaison positive. Ainsi, des ¢éléments simplement posés ne sont tenus en place que
par le frottement et une fois celui-ci vaincu, des déplacements majeurs peuvent se produire. On peut
résoudre ce probléme par des liaisons souples ou des butées, qui entrent en action seulement en cas de

séisme.

5.2.3 Principe 3 - Réqularité en plan.

Le mouvement sismique horizontal est un phénoméne bidirectionnel. La structure du batiment doit

étre capable de résister a des actions horizontales suivant toutes les directions et les éléments
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structuraux doivent des caractéristiques de résistance et de rigidité similaires dans les deux directions
principales, ce qui se traduisent par le choix de formes symétriques. La forme idéale n'est pas
seulement symétrique suivant deux axes, mais se rapproche de l'axisymétrie - Figures 5.4 et 5.5 — car
des dégats importants ont souvent été observés a la jonction des pans dans des structures composées de
plusieurs pans perpendiculaires.

Des considérations purement flexionnelles expliquent ce phénomeéne : les raideurs flexionnelles
suivant les directions principales sont trés différentes dans un batiment rectangulaire. Il en résulte des
périodes propres différentes de 2 ailes perpendiculaires soumises a une action sismique d'orientation
donnée, d'ou une réponse (fonction du temps) différente et une concentration de problémes a la
jonction des ailes perpendiculaires. Ce fait était particuliérement remarquable a Bucarest aprés le
séisme de 1977 ou tous les immeubles formant coin de rue étaient effondrés ou nettement plus

dégradés que les autres. Cette observation s'applique aussi aux batiments en H, pourtant deux fois

o oloUu

Figure 5.4. Formes favorables : plans simples a 2 axes de symétrie (AFPS, 2002)
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symétriques.

Figure 5.5. Effets néfastes de 'asymétrie.
Ce qui est vrai pour la flexion d'ensemble l'est aussi pour la torsion: les éléments reprenant la torsion

doivent étre distribués assez symétriquement. Le non respect de ce principe peut conduire a une

déformation permanente gauchie de la structure ( voir le cas réel de la Figure 5.6).
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de contraintes
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Figure 5.6 . Influence de la forme du batiment sur les effets dus a la torsion : concentration de

contraintes dans les angles rentrants (en haut) ; rotation permanente (en bas).

5.2.4 Principe 4 - Réqularité en élévation.

Dans la vue en ¢élévation, les principes de simplicité et de continuité se traduisent par un aspect
régulier de la structure primaire, sans variation brutale de raideur. De telles variations entrainent des

sollicitations locales élevées.

risque de
I \ problémes
I \ =
| |
/ \
/ \
/ \
/ \
7 XNN\\\X /XN /XN X/. /XN X/ AN\ % /XN /XN
structures régulieres structure irréguliére

Figure 5.7. Régularité en élévation.
Le principe de distribution continue et uniforme des éléments résistants de la structure primaire

demande d’assurer une continuité des colonnes et des murs structurels, sous peine de créer la situation

d’ « étage mou » schématisée a la Figure 5.8.
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Rotules
plastiques

“Soft floor,,

Figure 5.8. A gauche : régularité en élévation. A droite : niveau rez flexible ou “mou”(anglais : soft).

Les niveaux transparents sont trés courants dans les batiments parce qu’on laisse le rez de chaussée
ouvert en raison de 1’usage : commerces, bureaux, réception dans les hotels, parkings. Les niveaux
transparents sont fortement déconseillés dans les zones sismiques car ils peuvent constituer des

niveaux flexibles, dans lesquels se concentrent toutes les déformations de la structure (Figure 5.9).

\

Figure 5.9. Bdtiments avec niveaux transparents. Lorsque les niveaux transparents sont plus flexibles

que les autres niveaux, les poteauxs de ces niveaux subissent de grandes déformations qui peuvent

provoquer la ruine du bdtiment (soft storey), (AFPS, 2002)

Le résultat de cette disposition est souvent I’effondrement de 1’ « étage mou», qui entraine
I’effondrement total du batiment. Cette situation est particuliérement observée dans les ossatures en
béton armé, ou les poteaux :

- sollicités en compression n’offrent pas ductilité vis-a-vis des sollicitations de cisaillement et

flexion alternés

- sollicités en traction offrent peu de résistance en flexion.
La solution est de conférer a ces niveaux ouverts une rigidité comparable a celle des autres niveaux,
par exemple par un contreventement en facade ou en découplant les alléges (dissociation des colonnes)

et en permettant d’égaliser la hauteur libre des colonnes de la structure principale (Figure 5.10). Le
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code américain UBC 1994 limite la hauteur des batiments comportant un niveau flexible a un étage sur

rez-de-chaussée et 9 m au-dessus du sol.

200222072

Y
§

777777 7R\ 777 7R 7777 7R 777777 7R 777 7KK 7 777 7R
contreventements en facade séparation entre alléges et colonnes

Figure 5.10. Solutions pour bdtiments comportant des niveaux transparents (AFPS, 2002).

Les structures en portique dans lesquelles sont disposés des murs de remplissage sont particuliérement
sujettes aux ruines d’ « étage mou », car leur analyse au moment du projet est souvent effectuée en
considérant que la structure est une ossature en portiques et que les parois de remplissage sont non
structurelles et n’interviennent que par leur masse.

La réalité peut étre tres différente et 2 situations néfastes sont possibles :

1. Les remplissages sont faits de magonnerie résistante, en contact avec les poutres et poteaux,
sauf & un étage particulier laissé ouvert ou « transparent » ; alors la structure réagit comme un mur
discontinu et les déformations se concentrent dans les poteaux du niveau transparent, puis il y a
effondrement de I’ « étage mou », suivi de I’effondrement total du batiment.

2. Les remplissages sont faits de maconnerie résistante en contact avec les poutres et poteaux,
mais aucun étage n’est laissé ouvert ou « transparent ». Dans ce cas, le séisme peut, dans un premier
temps, créer la transparence en détruisant le remplissage a 1’étage ou le rapport Ry / Eq4 est le plus
faible. Une fois la transparence créée, la suite de I’histoire est similaire a la situation décrite en 1. La
position du niveau rendu transparent par le début du mouvement sismique a un caractére aléatoire, car

elle est liée au caractere variable des résistances des magonneries de remplissage ; souvent, ce niveau

est encore le rez de chaussée, ou le cisaillement est maximum.

Figure 5.11. Création de transparence et ruine d’étage (ici le rez de chaussée).
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Les contre mesures a ces situations d’ « étage mou » associées a des remplissages sont les suivantes:

1. L’étude de la structure considére celle-ci comme un mur en magonnerie et 1’évaluation des
périodes est faite sur ce modéle (périodes T plus petites, résultante de cisaillement plus grande) ; le
coefficient de comportement q est celui, plus petit, des magonneries.

2. L’étude de la structure considére celle-ci comme un portique. On prend la précaution de ne
pas monter les remplissages en contact raide avec les portiques, en interposant sur les cotés verticaux
et supérieurs des remplissages un joint flexible (voir Figure 5.10 : séparation entre alléges et poteaux).
3. L’étude de la structure considére celle-ci comme un portique. Les remplissages sont faits de
maconneries offrant nettement moins de résistance et/ou de raideur que 1’ossature en portique. Des
maconneries trés peu résistantes seront écrasées presque instantanément ; des magonneries trés
déformables suivront les déformations des portiques sans changer significativement leur réponse ; la
comparaison des caractéristiques « charge-déplacement» d’une maille de portique et de son
remplissage en terme de raideur et de résistance est nécessaire pour assurer le caractere négligeable de
I’influence des remplissages.

Sans autre information, on peut retenir le chiffre servant a distinguer ossature « primaire » et
« secondairey pour définir I’apport relatif maximum envisageable des remplissages en terme de
raideur et/ou de résistance : 15% de [’apport de [’ossature en portique.

4. On interdit la construction en zone sismique de batiments dont la structure « primaire » de
contreventement est faites de portiques, en particulier en béton armé, et on impose des structures a

voiles porteurs ou en charpentes acier, plus slres.

Figure 5.12. Bon comportement d’un batiment a noyau (structure primaire) et ossature periphérique

(structure secondaire). (Boumerdes,2003).
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Ainsi, le batiment de la Figure 5.12, dont la structure primaire de contreventement est un noyau
continu en béton armé, et dont la structure secondaire est une ossature béton périphérique comportant
des remplissages, a subi quelques dégradations de ses remplissages, mais il a évité non seulement la

ruine globale mais méme des déformations permanentes significatives.

5.2.5 Principe 5 - Raideur et résistance a la torsion.

On a expliqué en 4.1. pourquoi un séisme peut soumettre un batiment a des sollicitations importantes
de torsion. La distribution des contraintes dans un solide soumis a torsion est telle qu'il faut que les
¢léments susceptibles de donner la raideur/résistance torsionnelle a la structure soient portés le plus
possible vers la périphérie du batiment pour atteindre leur effet maximal. Figures 5.13 et 5.14. Une
résistance et une rigidité appropriées a la torsion sont nécessaires pour limiter les mouvements du
batiment et les sollicitations des éléments structuraux dus a la torsion.

La disposition constructive, classique en zone non sismique, ou un seul noyau central (cage d'escalier
et ascenseur) constitue le seul contreventement, offre peu de raideur torsionnelle et peut conduire a des

sollicitations élevées des portiques périphériques.

ﬁ action ﬁ action

— I &

T ]
M e !

i ) =<
reactions .

TU[ réactions ) f 4

. . 4 d I
petits bras de levier * —*
grands bras de levier
A éviter A préférer

Figure 5.13.a) Une grande distance entre les éléments paralléles favorise la résistance de la structure

a la torsion grdce a un bras de levier important dans le plan horizontal.
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Figure 5.13.b) Dispositions des contreventements pour la reprise de la torsion.

\ réactions
| décentrées \

A éviter A préférer
Figure 5.14. Une position décentrée des éléments de contreventement est a [’origine d’'une

sollicitation du bdtiment en torsion (en plus d’un bras de levier trés faible) (AFPS, 2002).

5.2.6 Principe 6 . Diaphragmes efficaces.

Les diaphragmes d'un batiment sont les structures horizontales qui reportent l'action horizontale,
phrag q P

résultant de la mise en mouvement des masses des planchers et de leurs charges, vers les structures

verticales de contreventement.

Les diaphragmes doivent étre peu déformables dans leur plan, de maniére a assurer une distribution

efficace de l'action horizontale entre les différentes structures verticales. Idéalement, ils assurent a

chaque niveau ou ils sont présents une absence de déplacement horizontal relatif entre les structures
verticales.
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Dans ce cas, 1’action horizontale résultante a un niveau se répartit sur les contreventements verticaux
proportionnellement & la raideur relative de ces derniers. Les éléments verticaux les plus rigides
supportent ainsi les charges les plus importantes.

Lorsque la raideur d’un contreventement vertical diminue a cause de fissurations ou de sa ruine, les
efforts qu’il ne peut plus reprendre sont automatiquement redistribués par le diaphragme horizontal sur
les autres contreventements verticaux. Il est donc souhaitable que le nombre de contreventements

verticaux soit supérieur au minimum nécessaire a la stabilité de la structure.

Le role de diaphragme est joué par la toiture et par les planchers, qui peuvent étre constitués de
différentes fagons : plancher en béton armé, mixte, grillage de poutres contreventées, treillis spatial,
portiques horizontaux.

La rigidité des diaphragmes dépend :

- de leur forme : les diaphragmes longs et étroits sont flexibles. Les diaphragmes présentant des
angles rentrants peuvent subir des concentrations de contraintes entrainant des dommages.

- des rigidités respectives du diaphragme et du contreventement vertical. Si la rigidité du
contreventement vertical est importante (murs en maconnerie ou voiles de béton), les portées
modérées du diaphragme sont préférables afin de limiter leur flexibilité.

- de leur matériau : les planchers en contreplaqué sur solives en bois se comportent comme des
diaphragmes relativement rigides dans une structure en bois, mais sont flexibles dans une structure en
magonnerie.

- de I’efficacité de la solidarisation de leurs éléments constituants (exemple : diaphragme en
treillis de bois)

- de I’importance des ouvertures (trémies) qui devrait étre minimisée. La présence de trémies
est a ’origine de concentrations de contraintes, les plus importantes dans les angles rentrants. Les

ouvertures doivent &tre les plus petites possibles et leur contour renforcé (Figure 5.15).

concentration
de contraintes

[ ° ° ® o ] ° ° ° |
] ] ] ] o ] ) ] ] |
trémie armatures de renforcement

en périphérie de la trémie

Figure 5.15. Diaphragme avec trémie.
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Les liaisons d’un diaphragme aux structures de contreventement verticales sont calculées pour
permettre le transfert de 'action horizontale du niveau considéré. Des connecteurs adéquats, goujons,

armature de cisaillement, sont utilisés a cette fin.

L'absence de diaphragme effectif dans les constructions traditionnelles en magonnerie explique les
séparations de murs qu’on observe apres séisme. En particulier, les planchers en bois sans chainage
n'empéchent pas I'écartement relatif des murs. 80 % des 75 millions d’Euro de dégats causés par le
sé¢isme de Liege (1983, magnitude 4,7...) résultent de ce défaut de structure horizontale. Des
planchers en béton, plus lourds, mobilisent a leurs appuis une résistance par frottement et par

engrénement des matériaux qui peut constituer une liaison suffisante pour les séismes faibles.

AAAA Ana

sans diaphragme avec diaphragme

Figure 5.16. Effet d’un séisme sur une construction en magonnerie sans (a g.) et avec (a dr.).
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Figure 5.17. Liége, 1983. Effet de la faiblesse
des diaphragmes (fissuration a [’angle des
murs) ou de la faiblesse de leur connections

aux murs (effondrement de fagade).

De méme, les dégats importants et les victimes nombreuses du tremblement de terre en Arménie
(1989) résultent principalement d'une faiblesse des diaphragmes dans des batiments en béton armé
dont la structure était :

1. verticalement, des murs porteurs en panneaux de béton armé

2. horizontalement, des hourdis en béton armé sans liaison armée entre eux (couche de
recouvrement armée coulée sur place), offrant donc peu de raideur dans un plan horizontal ; de plus,

des fixations positives (ancrages) aux poutres faisaient défaut. Figure 5.18.

Figure 5.18. Des élements préfabriqués disjoints n’offrent pas de raideur en plan.
Au niveau des fondations, il doit aussi exister une liaison empéchant I'écartement ou le rapprochement

relatif des éléments verticaux de la structure. Une solution de type radier général est favorable dans ce

sens. Si on utilise des semelles de fondation isolée, elles doivent étre reliées entre elles par des poutres
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capables de transmettre en traction ou en compression une fraction de la réaction verticale d'appui
(ordre de grandeur 10%).

Les diaphragmes flexibles devraient étre évités mais ne sont pas interdits. Les charges qu’ils
transmettent aux éléments verticaux ne sont pas proportionnelles a la raideur latérale de ceux-ci, mais
aux aires de plancher (charges verticales) que chacun des éléments verticaux supporte. Les éléments
les plus rigides, donc souvent plus résistants, ne peuvent soulager ceux dont la résistance aux charges
latérales est plus faible. Cette situation peut donner lieu a une répartition défavorable des charges sur
les éléments verticaux. Par ailleurs, les diaphragmes flexibles ne transmettent pas bien les forces dues

a la torsion d’ensemble.

5.2.7 Principe 7 — Des éléments structuraux verticaux surdimensionnés.

La ruine des éléments structuraux verticaux d’un batiment a un impact nécessairement catastrophique,
car elle entraine la chute d’un étage, qui entraine & son tour souvent I’effondrement total de la
structure.

Il est donc fondamental pour la sécurité d’éviter a tout prix la ruine des €léments structuraux verticaux.
Ceux-ci sont hélas potentiellement le siege de plusieurs modes de ruine sans guere de ductilité :

- flambement

- écrasement (peu ductile en béton armé)

- cisaillement alterné (fragile en béton armé, ductile en acier)

De plus, si les éléments structuraux verticaux sont le siége de flexions M combinées a de la traction ou
de la compression N, leur moment de flexion résistant:

- peut perdre tout caractére de moment « plastique » ductile, en particulier en béton armé car la
capacité de raccourcissement de ce matériau dans le domaine plastique est trés faible et sa
ruine en compression fragile.

- peut étre fortement réduit par rapport a une situation de pure flexion.

Les diagrammes d’interaction M-N de la Figure 5.19 sont éclairants a ce sujet.
Le diagramme a) est celui d’un profil acier HEA 180 en acier S355 fléchi suivant I’axe fort; le
diagramme b) est celui du méme profil fléchi suivant I’axe faible. On constate que:

- le moment plastique est peu affecté si N/Nprg est inférieur a 0,3 (axe fort) ou 0,5 (axe faible)

- le moment plastique chute alors de fagon pratiquement linéaire a 0 au dela de ces valeurs

- D’influence est la méme si I’effort axial est de traction ou de compression

Le diagramme c) est celui d’un poteaux en béton avec un pourcentage d’armature comprimée S500
égal a 0,2%. On constate que:

- le moment résistant maximum est atteint en présence d’une compression N/Nj rq4 de I’ordre de

0,3
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- le moment plastique chute en présence d’une compression supérieure ou inférieure a cette
valeur de N/Njrg

- I’influence sur la résistance en flexion dépend fortement du signe de 1’effort axial : traction ou
compression et le diagramme est fortement dissymétrique suivant le signe de N

- la chute de résistance en flexion est dramatique en présence de traction

_.__R-J»!S\C-" (mbu}‘.
— %ad

Figure 5.19. Courbe d’interaction moment M — effort axial N de poteaux acier (a et b) et béton (c).

Il est fréquent, en cas de fort tremblement de terre, que le moment de renversement appliqué par le
séisme au batiment combiné a la composante verticale du séisme mette des poteaux en traction, en
dépit de la combinaison des effets sismique a la sollicitation gravitaire.
Dans les structures en portique en béton armé, cette situation engendre de fagon transitoire une perte
de raideur des poteaux tendus et une sur- sollicitation en flexion des poteaux comprimés. Ces deux
circonstances sont catastrophiques. Bien sir, ces effets sont en principe considérés au moment du
projet, mais les incertitudes sur le niveau de I’action ne sont pas couvertes par une réserve de ductilité.
La situation est nettement moins grave dans les portiques en acier:
- acause du caractere symétrique des diagrammes M — N, qui réduit la probabilité du report
d’effort mentionné
- parce que la ruine d’un profil acier sous interaction M — N n’est pas fragile ; la Figure 5.20,
qui montre les comportements expérimentaux respectifs de poteaux en béton armé et de

poteaux mixtes témoigne de cette réalité.
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Banc d’essai a I’ Université de Liége. Des plaques d’acier raidies(en jaune) simulent des remplissages
raides en maconnerie.
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Figure 5.20. Courbe Moment-Rotation de poteaux soumis a essais cycliques en présence d’un effort

axial. A gauche, béton armé. A droite, mixte acier- béton.

Dans les poteaux également, la zone de noeud est soumise a fort cisaillement du fait des moments de
flexion de signe opposé qui se développent dans les poutres. La ruine par cisaillement de la zone de
nceud n’est en aucun cas ductile dans les constructions en béton armé. Par contre, le cisaillement
plastique de la zone de nceud d’un poteau en acier est extrémement ductile et acceptée dans des
proportions limitées (voir explications détaillées en 9.11 et 10.8.5).

Le principe de conception 7 : « des éléments structuraux verticaux surdimensionnés » est donc justifié
par plusieurs raisons énoncées ci-dessus.

Les principes suivants explicitent des raisons additionnelles de le satisfaire.
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5.2.8 Principe 8. Créer les conditions d’un mécanisme plastique global.

Exemple 1: le principe « poteaux forts — poutres faibles » pour la formation des rotules

plastiques dans les poutres plutdt gue dans les colonnes des ossatures en portigue.

Dans les batiments dont 1’ossature primaire est faite de portiques qu’on souhaite faire travailler dans le
domaine plastique sous séisme de projet (projets DCM ou DCH), il est fondamental pour la sécurité de
développer les déformations plastiques dans les poutres et non dans les poteaux.

Plusieurs raisons justifient cette option:

- c’est une condition nécessaire pour former un mécanisme plastique d’ossature de type global
impliquant la formation de nombreuses rotules plastiques; au contraire, la formation de zones
plastiques dans les colonnes peut se limiter au seul niveau des premiéres rotules formées

- l'effet P - 6 est moins important dans ce cas. Figure 5.21.

- des planchers et des poutres méme fort endommagés ne s'effondrent pas individuellement, ils
restent suspendus par les armatures ou les parties restantes des assemblages, alors que les dégats aux
poteaux entrainent facilement un effondrement d'ensemble.

- la ductilité est plus facilement réalisable dans des éléments purement fléchis (voir 5.2.7).

s D

Figure 5.21.  a)L objectif de projet "poutres faibles — poteaux forts" b) Les rotules plastiques dans
les poteaux entrainent des effets du second ordre plus importants.

L’implication pratique de ce principe est la réalisation de colonnes dont le moment plastique My, ra €St
supérieur a celui des poutres, ce qui correspond a des sections de poutres moins hautes que celles des
colonnes, trés inhabituelles en dehors des zones sismiques. 1l convient donc d'éviter les poutres voiles
continues sur colonnes légeéres.

Cette régle s’applique a la vraie hauteur des éléments structurels : si, pour de raisons architecturales
ou de sécurité, un parapet important est nécessaire devant les ouvertures et qu’il fait structurellement
partie de la poutre de fagade, il doit étre interrompu a proximité des colonnes afin de permettre la

formation des rotules plastiques en bout de poutres — Figure 5.22.
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Figure 5.22. La regle « poutres faibles - poteaux forts » doit considérer la section réelle des éléements.

Figure 5.23. Effet de la ruine de poteaux faibles : ’empilement des planchers apres séisme.

Autre exemple de recherche du mécanisme plastique global : la plastification des diagonales et

non des poutres ou poteaux dans les ossatures avec triangulations a barres centrées.

Le flambement des poteaux ou poutres dans une ossature avec triangulations a barres centrées est une
situation de ruine. Le seul mécanisme plastique global et stable envisageable si les diagonales sont
¢lancées est celui ou les diagonales plastifient en traction — Figure 5.24 -, cependant que la

contribution des diagonales comprimées (et flambées) est négligeables.
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Le dimensionnement des barres de 1’ossature doit créer les conditions de hiérarchie de sections
aboutissant au mécanisme global plastique souhaité, qui n’implique que la plastification de diagonales

et si possible de nombreuses diagonales. Ces conditions sont détaillées en 9.17.

Figure 5.24. Mécanisme global plastique d 'une ossature avec triangulations a barres centrées :

a) a eviter b) souhaité.

5.2.9 Principe 9 - Choix rationnels relatifs aux masses.

Dans les structures relativement raides (période propre T inférieure a la période de « coin » T¢, voir
2.15.2 et 2.15.3), la résultante de cisaillement m Sy (T) peut étre réduite en réduisant la masse
« sismique » totale m, car Sy (T) est indépendant de m pour T < T ( zone de « palier » horizontal du
spectre de réponse en accélération de I’Eurocode 8, voir Figure 2.7).

Le choix de planchers légers plus performants peut ainsi entrainer une réduction des quantités et cotits
d'ossature et de fondation, car les planchers représentent environ 80% de la masse d’un batiment. Cette
réduction de prix de I’ossature peut compenser le surcott des planchers plus performants.

Dans les structures flexibles dont la période T > T¢ correspond a la branche descendante du spectre
de réponse en accélération, il est difficile de donner une recommandation simple. En effet, si la masse
m est plus importante, la période T est plus élevée, ’accélération Sy (T) plus faible et on ne peut
conclure quant a la résultante de cisaillement m Sy (T) . Par contre, le moment de renversement
[=2/3H m S, (T)], ’effet P — 6 et les sollicitations dans les poteaux sont probablement plus élevés si
le centre de gravité est situé plus haut.

Concernant les masses correspondant aux actions de service, il faut, lorsqu’on a le choix, éviter de les
placer dans des zones de la structure ou elles engendrent des sollicitations importantes de flexion ou de
torsion. Ainsi, des zones massives telles que bibliothéques, archives, salle de radiographie, etc...

devraient étre placées au sous-sol ou au rez de chaussée plutdt qu’aux étages, afin de réduire le
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cisaillement et la flexion. Afin de réduire la torsion, ces mémes locaux, s’ils sont placés en hauteur,

devraient étre situés au plus prés du centre de torsion du batiment.

5.2.10 Principe 10. Largeur des contreventements.

Les forces horizontales équivalentes au séisme sont équilibrées en base de la structure par une
résultante de cisaillement et un moment de flexion. Ce dernier entraine :

- des tractions dans les poteaux ou voiles

- des compressions dans les poteaux ou voiles

On peut réduire les contraintes correspondant a ces sollicitations dans la structure en élargissant le
contreventement (voile en béton armé, ossature triangulée) : le bras de levier des efforts dans le plan
vertical est augmenté, ce qui a action constante réduit les sollicitations (Figure 5.25).

On notera toutefois que ce principe est a nuancer par la considération du spectre de réponse e
accélération :

- pour une structure dont la période T correspond a la branche descendante du spectre,
I’augmentation de raideur résultant de I’augmentation de largeur des contreventements
entraine une augmentation de la résultante de cisaillement horizontal, de sorte qu’il n’y a pas
nécessairement réduction des sollicitations

- pour une structure dont la période T correspond au palier du spectre (de « Tg » & « Tc » dans
I’Eurocode 8), la résultante de cisaillement horizontal est indépendante de la raideur et la

réduction de sollicitation est a coup sir effective.

action action

—> —>
= =

ANNNNN% 7 NN ANNNN 22228 NS\
Y AT ONS et “X X peactions
d L d 3
T T
petit bras de levier grand bras de levier
A éviter A préférer
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Figure 5.25. Les structures de contreventement primaires a large base réduisent les sollicitations des

barres du contreventement grace a un bras de levier des efforts internes plus grand (AFPS, 2002).

5.2.11 Principe 11. Largeur des fondations.

Les forces horizontales équivalentes au séisme sont équilibrées en base de la structure par une
résultante de cisaillement et un moment de flexion. Ce dernier entraine :

- des tractions a la fondation

- des compressions a la fondation

- unrisque de soulévement en base du coté traction

Comme pour les éléments de la structure de contreventement, on peut réduire les sollicitations a la
fondation en réalisant un radier général raidi par des murs en béton armé plutét que de multiples
fondations sur semelles. Ce radier répartit les réactions sur la plus grande surface possible, ce qui
réduit les contraintes appliquées au sol, en cas de fondation directe, ou les efforts dans les pieux —
Figure 5.26. Ceci est vrai quel que soit le type de contreventement utilisé : ossature en portique, voiles
ou triangulation. Cette option de réduction des contraintes a la fondation est intéressante, car :

- elle facilite le respect de la condition « contrainte calculée S < contrainte admise »

- des fondations fractionnées (semelles indépendantes) offrent plus de risque d’un
comportement hétérogéne et tassement différentiel, car les capacités portantes du sol sont
souvent variables, méme sur la largeur d’un batiment ;

- il y a toujours des incertitudes sur le niveau exact des sollicitations appliquées a la fondation,

pour plusieurs raisons.
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Figure 5.26. Un radier général raidi par les murs de sous-sol base réduit les contraintes a la

fondation.

Ces raisons sont:

- Ilincertitude générale sur le niveau de 1’action sismique dans une région donnée (Note : plus
on connait la séismicité, plus [’action de calcul a considérer augmente...).

- D’incertitude sur la réponse exacte de 1’ossature : période, cisaillement correspondant a I’entrée
en plasticité de 1’ossature, cisaillement correspondant a un niveau donné de déformation (voir
courbe obtenue dans une analyse par déplacement progressif).

- La possibilitt d’un soulévement & la fondation, c6té traction. Figure. Cette dernicre
circonstance n’est pas en soi un probléme, mais elle entraine une distribution différente des
contraintes au sol nécessaires pour équilibrer les forces appliquées par le séisme; les
contraintes de compression a la fondation augmentent plus rapidement que la résultante de
cisaillement en base, car on passe d’une distribution de contraintes de compression impliquant
toute la largeur de fondation a une distribution n’impliquant que portion restreinte la

fondation. Voir Figure 5.27.
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Figure 5.27. En cas de souléevement, il y a accroissement rapide des contraintes de compression du

coté opposé au soulévement.

5.2.12 Principe 12. Partition en sous structures.

Lorsque pour une raison quelconque (usage, esthétique), les principes de régularité en plan et de
symétrie ne peuvent étre respectés, on peut penser a effectuer une partition du batiment en plusieurs
« blocs » ou sous structures ; celles-ci sont séparées pour leur comportement structural, mais jointives
pour leur utilisation. Figure 5.28.

La difficulté de cette solution consiste en la réalisation de joints corrects entre les sous structures. Ces
joints doivent étre suffisamment larges pour éviter le martélement entre sous structures lors d'un
tremblement de terre, car ces sous structures n’oscillent pas nécessairement a la méme fréquence et il
faut cumuler leurs déplacements maxima possibles pour définir l'intervalle minimum qui doit les
séparer. Cette solution doit en outre étre complétée par des passerelles souples entre les différentes
unités ainsi réalisées. Cette solution peut étre réalisée sans dédoublement des poteaux de la structure,
si les déplacements aux joints sont faibles (zone peu sismique, batiments peu élevés). Sinon, le
dédoublement s’impose. Figure 5.29.b). On notera que les mémes considérations s’appliquent aux

joints de dilatation des batiments.
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Figure 5.28. Fractionnement des bdtiments par des joints sismiques ou partition en sous structures.
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a) Joints de dilatation problématique pour de grands déplacements b)Bon : poteaux doublés
sismiques, tant en écartement qu’en rapprochement, en particulier Ouverture > Xdéplacements

en partie haute des batiments élevés

Figure 5.29. Détails de joints entre bdtiments ou entre blocs constituant un bdtiment.
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5.2.13 Principe 13. Fixation des éléments non structurels.

La premicre cause de mort en cas de séisme de faible intensité est la chute d’éléments non structurels
mal fixés ou peu résistants placés en hauteur : cheminées (mortiers dégradés), éléments décoratifs de
facade, cloisons ou vitrages appliqués aux fagades, parois intérieures de séparation simplement posées
au sol (magonneries intérieures des immeubles) et non tenues en leur point haut, bibliothéques,

équipements techniques, etc...

Les photos suivantes, prises en zone de faible séismicité (Liege, 1983), situe ce probléme. Figures 5.30

a5.32.

Figure 5.30 Chute de cheminée et destruction d'une voiture (Renault RS, Liege, 1983)

Figure 5.31a). Le fronton de gauche a basculé...voir l'effet a la figure suivante... (situation inchangée

acejour...)
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Figure 5.32. Chute de garniture en pierre. En haut, centre ville ; en bas Quai de Rome (Liége, 1983).
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5.3 Options de conception.

5.3.1 Dissipativité (et comportement plastiqgue) ou sur-résistance (et comportement élastique)?

Comme on 1’a rappelé en 5.1.2, on peut projeter des structures tres dissipatives (DCH, DCM) ou peu
dissipatives (DCL). Les aspects positifs de la capacit¢ de dissipation d’énergie des éléments
structuraux par déformation dans le domaine plastique ont mené a I’idée que cette « dissipativité » est
pratiquement un synonyme de « bonne conception », au point de retenir cette caractéristique comme
un « principe » a respecter.

La réalité est plus complexe. On en explicite des nuances ci-apres.

On rappelle qu’en premiere approche le déplacement maximum de structures de méme période T est
indépendant du caractere plus ou moins dissipatif de leur comportement sous séisme de projet :
l’action de calcul réduite(= divisée) par le facteur de comportement q donne des déplacements
calculés d, également réduits, mais les déplacements réels d; des neeuds de la structure sont finalement
évalué en multipliant d, par q, : d; = qq4. d. , d’ou l'indépendance par rapport a q- Figure 5.33. Seule

la déemonstration que q, < q pourrait changer cette conclusion.

A Force

Fe :mSe(T)

Fg=Fela T

D c
RS SRS RS RS TR dedy ds -qdy

dp = déplacement élastique du calcul conventionnel
dy = déplacement réel.

Figure 5.33.Le déplacement d; est indépendant de q.

Les structures peu dissipatives (DCL), qui correspondent au concept a) de la Figure 5.34, présentent
les particularités suivantes:

- un faible coefficient de comportement (q = 1,5 dans I’Eurocode 8).

- donc des forces sismiques de calcul et des sollicitations sismiques plus importantes qu’avec,

par exemple, q = 4.
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des vérifications classiques des éléments structuraux, similaires a celles du cas de charge

gravitaire : les Eurocodes 2, 3, 4 et 5 sont seuls d’application, pas I’Eurocode 8.

concept a) concept b)

Va

Velastic response concept a) low

[Structure designed to dissipative structure
remain elastic under
design earthquake]

Vreduced Ctonmtept b) dissipative
[Structure designed to structure
yield under design
earthquake
q ] d, N q

ultimate
displacement

Figure 5.34. Différence entre projet peu “dissipatif” — concept a) et projet dissipatif — concept b).

Structure peu dissipatives ou « sur-résistantes ».

Les projets de structures peu dissipatives sont logiques pour :

L.

des structures ou l'action du vent est €gale ou supérieure a 'action sismique, telles que des
halles de faible masse, car le vent doit de toutes fagons &tre repris €lastiquement.

des systémes constructifs non dissipatifs qu'on ne désire pas changer, car le coit du
changement de systéme est supérieur au cout de 1’accroissement de matiére nécessaire a la
reprise de I’action sismique dans le domaine élastique.

des ossatures dont les dimensions ne sont pas fixées par les vérifications relatives au non -
effondrement sous séisme majeur (ELU), mais par d’autres conditions. Cette circonstance

existe d’autant plus que la séismicité est faible.
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4. les situations ou I’environnement technique est défavorable au respect de toutes les conditions
requises pour constituer des ossatures ou les zones dissipatives devraient &tre nombreuses et

fiables.

Structures dissipatives.

Les structures dissipatives DCM ou DCH, qui correspondent au concept b) de la Figure 5.34,
présentent les particularités suivantes:
- des forces sismiques de calcul réduites par un facteur q élevé, jusqu’a 6 ou plus
- des structures plus légéres et une réduction des sollicitations a la fondation, si les vérifications
du cas sismique déterminent les sections nécessaires
- un travail d’étude plus important nécessaire pour effectuer les vérifications spécifiques de
I’Eurocode 8
- des contréles plus exigeants des matériaux, en particulier des zones dissipatives, nécessaires
pour vérifier que les bornes supérieures de résistance des ¢léments dissipatifs, imposées par le
concept du projet capacitif, sont respectées
- un contrdle plus exigeant de I’exécution pour assurer la conformité aux plans et cahier des
charge
Opter pour un projet de structure trés dissipative demande donc un environnement technique
favorisant la qualité de I’étude et de ’exécution. Si toutes ces conditions nécessaires a la ductilité ne
sont pas réunies, un projet de structure peu dissipative, dont la qualité est moins sensible au respect de

multiples conditions techniques, est sans doute préférable pour la sécurité de la structure.

Cette affirmation revient a dire qu’il serait peut étre opportun d’associer a chaque type d’ossature un
« Coefficient Kg, de différentiation de la fiabilité ». Un tel coefficient traduirait la plus ou moins
grande probabilité de trouver dans une ossature des défauts susceptibles d’entrainer son
effondrement. Le recours possible a coefficient Kr; est mentionné dans |’Annexe B de |’Eurocode 0.
Ky serait un coefficient pénalisant > 1 appliqué a I’action de calcul et d’autant plus grand que la
structure est peu fiable. Des circonstances techniques trés peu fiables correspondraient, par exemple,

a KF]:I/q.

Dans cet ordre d’idée, plus la qualité réelle d’'une typologie de structure est dépendante de [’intensité
des controles, moins cette typologie est « fiable ».

Ainsi, dans le domaine des constructions en béton armé, un contreventement realisé par des murs en
béton offre facilement une surabondance de section résistante pour une exécution peu complexe et peu

sujette a défaut. Leur fiabilité élevée a été observée a de nombreuses reprises apres séisme.
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Par contre, les ossatures en portique comportent une multitude de zones poutres - poteaux qui sont
autant de zones critiques trés sollicitées en flexion et cisaillement et donc tres sensibles au défauts de
tous ordres : dessins d’armature, exécution des armatures, résistance du béton.

Dans le domaine des constructions en acier, les joints soudés bout a bout sont un tendon d’Achille. lls
sont consideérés a priori comme sur - résistants par rapport aux sections adjacentes de métal de base,
alors que leur section peut étre égale a celle de ces sections adjacentes. La sur-résistance est acquise
par les caractéristiques plus résistantes du métal du joint soudé, mais plusieurs facteurs peuvent
contrarier cette espérance :

- les défauts de préparation du joint,; ainsi, la non exécution d’un chanfrein transforme un joint
bout a bout en joint d’angle, de résistance forcément insuffisante ; c’est une lacune classique
hélas trop reelle

- les défauts de soudage (type de métal de base ou d’apport, paramétres de soudage, conditions

réelles de soudage, etc).

5.3.2 Structure trés hyperstatique ou peu hyperstatique ?

Un degré ¢levé d’hyperstaticité plus ¢élevé permet en principe une plus large distribution de la
dissipation d’énergie entre les zones dissipatives et une augmentation du potentiel total d’énergie
dissipable. Comme [’énergie totale a dissiper est relativement indépendante du nombre de zones
dissipatives, la demande de déformation plastique par zone dissipative est plus faible si les zones
dissipatives sont plus nombreuses. En conséquence, des valeurs plus faibles des coefficients de
comportement sont attribuées aux systémes structuraux faiblement hyperstatiques (voir Tableaux de q
aux chapitres 9, 10 et 11).

Cependant, une hyperstaticité élevée n’est pas a elle seule le gage de 1’existence de nombreuses zones
dissipatives. Il faut encore que soit appliqué au dimensionnement :

- des critéres de hiérarchie conduisant a la formation d’un mécanisme plastique global de la
structure et empéchant, par exemple la formation d’un mécanisme d’étage, peu dissipatif et
trés catastrophique.

- des régles de ductilité¢ locale garantissant que les zones plastiques premicres formées soit
capables de se déformer sans rupture jusqu’a la formation du mécanisme plastique global

prévu de la structure.

5.3.3 Structure flexible ou structure raide ?

Les sollicitations sismiques d’un batiment sont fonction des périodes T de la structure, comme
I’exprime le spectre de réponse en accélération Sy (T) (voir 2.4).
Si la structure peut étre assimilée a un oscillateur simple de période T, la résultante horizontale de

cisaillement est égale a (cfr. ) : F =m Sy(T) A
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Si I’économie du projet est conditionnée par le colit de I’ossature parasismique, un projet, pour &tre
économique, devrait chercher a définir des structures de période T telles que les ordonnées S4(T) du
spectre soient les plus faibles possibles.

La liberté du choix n’est pas totale, car, en moyenne, la période T d’une structure de plus grande

hauteur est plus élevée, comme 1’indique la relation statistique de I’Eurocode 8 entre la hauteur H et la
période fondamentale T, d’un batiment (voir 2.14.2) : I,=C,-H 304

Cependant, on peut infléchir le projet de maniére a réaliser une structure plus flexible et ainsi réduire
ses sollicitations. Cette démarche n’est utile que si la période T correspond a la branche descendante
du spectre de réponse en accélération, c’est a dire si la période T > Tc , Tc étant la période de « coin »
ou fin du palier horizontal du spectre. Le spectre de 1 ‘Eurocode 8 présenté a la Figure 5.35 montre que
plus les conditions de sol et site sont mauvaises, plus T¢ est grand et moins la recherche d’une
structure flexible a de chance d’étre utile. On donne au Tableau suivant les hauteurs H de batiments

correspondant a la période Tc caractérisant les types de sol de I’Eurocode 8, calculées en utilisant la
relation 7} = C, - H 34 avee C=0,075 (portiques en béton armé) : dans un site donné, il n’est pas utile

de chercher une structure flexible si la hauteur du batiment projeté est inférieure a la hauteur H donnée

au Tableau ci dessous.

=111 4
S E
2 D
C
3 -
B
A
2 —
1
0
0 1 2 3 4

T (s)

Figure 5.35 . Influence du sol sur le spectre de réponse en accélération S.(T).

De sol A (rocher affleurant) a sol D (sans cohésion).
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H min,batiment (m)
Classe de sol Tc (s)
Telle que T ="Tc
A 0,4 9,2
BouE 0,5 12,5
C 0,6 16,0
D 0,8 23,5

5.3.4. Ossatures en acier ou en béton armé ?

On peut construire parasismique en béton armé ou en acier (voir les Chapitres 9 et 10).

Cependant, les observations effectuées apreés tremblement de terre mettent en évidence de trés
nombreuses ruines totales de batiments en béton armé, alors que les dégats aux batiments en acier sont
inexistants ou limités a quelques zones de 1’ossature, en particulier les assemblages.

Plusieurs raisons justifient cette réalité.

Les charpentes métalliques font 1’objet d’un projet et d’un montage effectués presque nécessairement
par des personnes qualifiées. Beaucoup de batiments en béton armé dans le monde sont exécutés
pratiquement sans plan ou sur base de plans approximatifs établis par des personnes peu formées.

Les charpentes métalliques font usage de produits manufacturés et les produits mis en ceuvre
correspondent aux caractéristiques considérées dans le calcul de 1’ossature. Le béton armé est, dans
beaucoup de pays, un matériau de qualité moins maitrisée ; le contrdle de qualité du matériau béton, le
contrdle de la conformité des plans a la Norme parasismique, le contrdle de la position des armatures
font souvent défaut ou sont imparfaits.

Il existe de nombreux mécanismes dissipatifs locaux possibles en charpentes métalliques. Ce nombre
estde 7 si on se référe au Chapitre 9. Souvent plusieurs mécanismes contribuent a la dissipativité.
Ainsi, quand on surdimensionne les assemblages par rapport aux éléments assemblés, on impose
encore que dans 1’assemblage, qui devrait alors pourtant rester élastique, la résistance des plats a la
pression diamétrale (phénoméne ductile)soit inférieure a la résistance au cisaillement des boulons ( qui
correspond a une ruine présumée non ductile), de sorte qu’a la fois on peut atteindre de la ductilité 1a
ou on le souhaite (dans la barre), mais aussi, si nécessaire, la ou on ne 1’a pas prévu (dans
I’assemblage). De méme, dans les ossatures en portique en acier, si les moments plastiques de poutres
sont trop élevés (suite a une erreur sur la nuance d’acier, par exemple), il y a cisaillement plastique
cyclique du panneau d’ame du poteau, mais ce phénomene est aussi treés ductile (voir 9.2).

En béton armé, il n’existe qu’un seul mécanisme dissipatif possible, la flexion plastique dans des
¢léments raisonnablement peu comprimés. N’importe quel événement adverse a la formation de ce
mécanisme de flexion plastique conduit a une ruine locale fragile entrainant souvent la ruine totale de
la structure. Ainsi, dans I’exemple d’une ossature en portique ou les moments plastiques de poutres
seraient trop élevés (suite a une hauteur de poutre trop élevée, par exemple), le cisaillement cyclique

du béton armé entraine une ruine rapide des nceuds de I’ossature et son effondrement complet.
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La combinaison des facteurs mentionnés explique les observations souvent négatives effectuées apres
tremblement de terre pour les batiments en béton armé, en particulier dans les ossatures en portique ou
le degré d’hyperstaticité élevé correspond facilement a une multiplication de zones néfastes plutdt que
de zones dissipatives. Figure 5.36.

On note que la méme remarque vaut pour les ossatures en portique d’acier, si ’exécution des
assemblages ne garantit pas la formation de mécanismes de ruine ductile. Ceci est arrivé a Northridge
(1994) et Kobe (1995), sans entrainer la ruine totale des batiments concernés. Il est possible que de
telles ruines se produisent dans le futur, impliquant des batiments réalisés a I’époque ou les exigences
relatives aux assemblages soudés étaient insuffisantes.

En conclusion, on peut réaliser des structures parasismiques en béton armé comme en acier, mais en
béton armé plus qu’en acier il importe d’étre rigoureux quant au respect des régles de projet (voir les
Chapitres 9 et 10) et au contrdle lors de I’exécution.

11 appartient a I’auteur de projet de choisir le matériau et le type d’ossature a construire en fonction de

la fiabilité de I’environnement technique.

—

Figure 5.36. Ossature en portique de béton armé en construction et effondrée (Boumerdes, 2003).

5.4. Critéres de I'Eurocode 8 correspondant aux principes de conception.

Remarque préliminaire.

On donne seulement un apergu des critéres de régularité stipulés dans 1’Eurocode 8. Il est nécessaire

de se reporter a ce document pour connaitre tous les détails des critéres.
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Réqularité en plan.

La structure d’un batiment classé¢ comme régulier en plan doit étre approximativement symétrique par
rapport & deux directions orthogonales en ce qui concerne la raideur latérale et la distribution de la
masse. La configuration en plan doit étre compacte, c'est-a-dire délimitée pour chaque plancher par un
contour polygonal curviligne ; les éventuels retraits par rapport a ce contour (angles rentrants ou
retraits en rive) ne peuvent pas affecter la raideur en plan et doivent étre tels que la surface comprise
entre le contour du plancher et le contour polygonal convexe enveloppant le plancher ne dépasse pas
5% de la surface du plancher. La raideur en plan des planchers doit étre suffisamment importante,
comparée a la raideur latérale des éléments verticaux de structure.

L’¢lancement A = L../Lmin de la section en plan du batiment ne doit pas étre supérieur a 4  ( Ly €t
L, sont respectivement la plus grande et la plus petite dimension en plan du batiment).

eox et eoy , distances entre le centre de rigidité et le centre de gravité, mesurée respectivement suivant

les directions x et y perpendiculaires a la direction y ou x du séisme, respectent des limitations :

eox <0307, et 1, 2l (idem en y)
7y est la racine carrée du rapport de la rigidité de torsion a la rigidité latérale dans la direction y ("rayon
de torsion")

ls est le rayon de giration massique du plancher en plan (racine carrée du rapport entre le
moment d’inertie polaire du plancher en plan par rapport au centre de gravité du plancher et la
masse du plancher). On précise la signification de ces paramétres et leur calcul au Chapitre 4,
en particulier en 4.6.

Réqularité en élévation.

Dns un batiment régulier en élévation les éléments de contreventement, comme les noyaux centraux,
les murs ou les portiques, doivent étre continus depuis les fondations jusqu’au sommet du batiment.
Lorsqu’il existe des retraits a différents niveaux, les éléments de contreventement doivent étre
continus jusqu’au sommet de la partie concernée du batiment.

La raideur latérale et la masse de chaque niveau doivent demeurer constantes ou sont réduites
progressivement, sans changement brutal, entre la base et le sommet du batiment considéré.

Dans les batiments & ossature, le rapport entre la résistance effective de chaque niveau et la résistance

exigée par le calcul ne doit pas varier pas de manicre disproportionnée d’un niveau a I’autre.

5.5. Quelques sites Internet ou trouver des documents de conception parasismigque.

http://www.ulg.ac.be/matstruc/Download.html Guide Parasismique Belge
www.afps-seisme.org AFPS site
www.pubs.asce.org Publications ASCE
WWW.aisc.org Publications AISC
http://www.fema.gov/hazards/earthquakes/fema350.shtm FEMA Documents
http://www.bwg.admin.ch/themen/natur/f/pdf/erenho.pdf Guide Bachmann
WWW.1usspress.it Univ. Pavia. Press
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Chapitre 6. Modeles pour I’analyse des ossatures de batiments.

6.1 Aspects généraux..

En général, la structure d’un batiment peut étre considérée comme constituée de plusieurs systémes
verticaux liés par des diaphragmes horizontaux. L’analyse de la structure est plus rapide si les
diaphragmes peuvent étre considéré comme rigide, c’est a dire si les déplacements relatifs des points

du diaphragme sont nuls lors du séisme.

Un diaphragme peut étre considéré comme rigide si, lorsqu’il est modélisé avec sa flexibilité en plan
effective, ses déplacements horizontaux n’excédent en aucun point de plus de 10 % les déplacements
horizontaux absolus trouvés aux mémes points dans I’hypothése du diaphragme rigide et sous I’action

sismique de calcul.

Le modéle du batiment doit représenter de maniére adéquate la distribution de rigidité et de masse, de
telle sorte que toutes les déformees significatives et les forces d’inertie soient représentées
convenablement vis-a-vis des actions sismiques considérées. Il doit tenir compte de la contribution des
assemblages a la déformabilité du batiment, par exemple, aux extrémités des poutres ou des poteaux
des ossatures, ainsi que des éléments non structuraux qui influencent la réponse du systéme structural

primaire.

La question du niveau auquel on interrompt le modeéle de la structure pour I’analyse se pose. Le niveau
de la surface du sol n’est pas nécessairement le niveau d’un « encastrement parfait ». C’est le cas si et
seulement si :

- les sous sol constituent une boite raide a partir de ce niveau comme dans la Figure 6.1

- on peut négliger la déformabilité du sol et I’interaction sol — structure.
La déformabilité du sol de fondation doit étre prise en compte quand elle peut avoir une influence

défavorable globale sur la réponse de la structure ; elle peut toujours étre prise en compte, y compris

dans les cas ou elle a des effets bénéfiques. On donne des explications a ce sujet en 11.1.
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Figure 6.1. Cas ou un niveau sous sol raide constitue un encastrement pour la superstructure ; si les

déformations du sol peuvent étre négligées, le modéle peut étre arrété au niveau du sol.

6.2 Modélisation pour I’analyse linéaire.

Dans les batiments en béton, les batiments mixtes acier-béton et les batiments en maconnerie, on
évalue la rigidité des éléments porteurs en tenant compte des effets de la fissuration. Cette rigidité doit
correspondre a I’amorce de la plastification de I’armature. On peut I’estimer en considérant les
propriétés de rigidité élastique a la flexion et au cisaillement des éléments de béton et de magonnerie
comme égales a 50% de la rigidité des éléments non fissurés. En procédant ainsi, on considére en fait
un module sécant, qui présente I’avantage d’une estimation plus réaliste de la déformation

correspondant & la « limite élastique » du batiment. Figure 6.2.

1.6V

- P
of

Figure 6.2. Le comportement global d’une construction en béton armé n’est linéaire que pour un

cisaillement V en base tres faible.
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L’analyse des batiments respectant les critéres de régularité en plan peut étre réalisée en utilisant deux
modeéles plans, un pour chaque direction principale.

Dans ce cas, il faut étre attentif a la définition de la masse affectée au modéle plan. Ainsi, si on
considére une structure symétrique soumise a une action sismique translationnelle de direction x, les
diaphragme forcent les différents contreventements a un égal déplacement en direction x ; alors, la
distribution de la résultante de cisaillement F, entre les différents contreventement s’effectue en

proportion de leurs raideurs.

=== —

| ‘
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.
—

o i /4 E ‘6
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™

Figure 6.3. Distribution du cisaillement F, entre les contreventements ; a gauche, cas du diaphragme

rigide ; a droite, cas de I’absence de diaphragme.

Dans I’exemple de la Figure 6.3a), cas du diaphragme rigide, chaque contreventement reprend Fy /4.
La notion erronée de « masse affectée » a un contreventement donné — cfr Figure 6.3b) , aurait indiqué
Fy /6 pour chaque contreventement de fagade et Fy, /3 pour chaque contreventement intérieur. En fait,

une distribution de type « masse affectée » correspondrait au cas d’un diaphragme sans raideur.

6.3 Généralités relatives aux modeéles dans les analyses non linéaires .

Le modele mathématique utilisé doit prendre en compte la résistance et le comportement post-
élastique des éléments structuraux, au minimum par des lois force - déformation bilinéaires. Dans les
batiments en béton armé et en maconnerie, il convient que la rigidité élastique d’une relation force -
déformation bilinéaire corresponde a celle des sections fissurées . Dans les éléments ductiles, supposés
présenter des excursions dans le domaine post-élastique pendant la réponse, la rigidité élastique d’une
relation bilinéaire doit étre la rigidité sécante au point de plastification. Des lois force - déformation tri
- linéaires permettent de représenter les rigidités pré- et post-fissuration.

Le palier plastique peut étre de pente nulle, traduisant un écrouissage nul, mais ce choix présente des

inconveénients :

www.GenieCivilPDF.com



6.4

- un probléme possible de convergence numérique lors de I’analyse, car il y a indétermination
guant a la valeur du déplacement associé a a résistance plastique et un module de déformation
tangent nul.

- le schéma des zones plastiques dans la structure ne traduit la propagation réelle des zones
plastiques, qui résulte en partie du « durcissement » plastique (accroissement de résistance)
des zones plastiques premiéres formées

Si une dégradation de la résistance est attendue, comme par exemple dans les murs en magonnerie ou
autres éléments fragiles, elle doit étre prise en compte dans la loi force-déformation de ces éléments,
soit qu’elle soit incluse dans la loi par une portion décroissante, soit que I’atteinte de I’extrémité du
« palier plastique » marque la fin de I’analyse.

Les propriétés des éléments doivent se fonder sur des valeurs représentatives des propriétés des
matériaux. Pour les structures neuves, il s’agit des valeurs moyennes des propriétés des matériaux,
estimées a partir des valeurs caractéristiques correspondantes. Pour [’évaluation de structures
existantes, on se basera plutdt sur les propriétés réelles mises en évidence par des essais.

Les charges gravitaires doivent étre appliquées aux éléments appropriés dans le modéle et les efforts
normaux dus a ces charges considérés lors de la détermination des relations force-déformation des
éléments structuraux. Les moments fléchissants dus aux charges gravitaires dans les éléments
verticaux de la structure peuvent étre négligés, a moins qu’ils n’influencent de maniére significative le
comportement global de la structure. L’action sismique doit étre appliquée dans les directions positive

et négative et les effets sismiques maximaux en résultant doivent étre utilisés.

6.4 Action sismique et modeéles pour I’analyse chronologique non linéaire dynamique.

Généralités.

Le mouvement sismique peut également étre représenté par une accélération du sol fonction du temps
(ou des grandeurs associées, vitesse et déplacement). Lorsqu’un modéle spatial est exigé, le
mouvement sismique doit consister en trois accélérogrammes agissant simultanément. Le méme
accélérogramme ne peut pas étre utilisé simultanément pour les deux directions horizontales. Des
simplifications sont définies pour les structures régulieres.

Le mouvement sismique peut étre décrit par des accélérogrammes artificiels ou des accélérogrammes

enregistrés ou simulés.

Accélérogrammes artificiels.

Les accélérogrammes artificiels doivent correspondre aux spectres de réponse élastique (cfr 2.4). Leur

durée doit étre compatible avec la magnitude et les autres caractéristiques servant a la définition de a,.

www.GenieCivilPDF.com



6.5

Lorsgu’on ne dispose pas de données spécifiques, leur durée minimale T de la partie stationnaire des
accélérogrammes est de 10 s.

Un minimum de 3 accélérogrammes doit étre utilisé, dont la moyenne des valeurs de I’accélération
spectrale a période nulle (calculée a partir des accélérogrammes) n’est pas inférieure au a4S du site.
Dans le domaine des périodes comprises entre 0,2T; et 2Ty, ou T, est la période fondamentale de la
structure dans la direction suivant laquelle I’accélérogramme va étre appliqué, aucune valeur du
spectre de réponse élastigue moyen avec 5% d’amortissement, calculé a partir de tous les
accélérogrammes, ne peut étre inférieure a 90 % de la valeur correspondante du spectre de réponse

élastique avec 5 % d’amortissement.

Accélérogrammes enreqistrés ou simulés.

Des accélérogrammes enregistrés ou des accélérogrammes élaborés a partir d’une simulation physique
des mécanismes a la source et de propagation des ondes peuvent étre utilisés, a condition que les
échantillons utilisés soient reconnus comme représentatifs des caractéristiques des sources sismogenes
et des conditions de sol du site et que leurs valeurs soient calees par rapport a la valeur de a4S pour la

zone considérée.

Modeéle spatial de I’action sismique.

Pour les structures ayant des caractéristiques particulieres telles qu’il n’est pas raisonnable d’admettre
I’hypothése d’une excitation identique a tous les points d’appui, des modéles spatiaux de I’action

sismique doivent étre utilisés.

Modéles.

Les modéles des éléments structuraux doivent, en plus des caractéristiques déja définies pour I’analyse
en poussée progressive, décrire aussi le comportement des éléments lors des cycles post-élastiques de
déchargement — rechargement. La dissipation d’énergie dans I’élément dans le domaine des
amplitudes de déplacement attendu dans la situation sismique de calcul doit étre reflétée de maniére
réaliste. Les simplifications admises en analyse en poussée progressive pour les structures régulieres

sont aussi d’application.

6.5 Analyse statique non linéaire en poussée progressive.

Les batiments qui ne respectent pas les critéres de régularité doivent étre analysés a I’aide d’un modele
spatial. Deux analyses indépendantes peuvent étre faites avec, pour chaque analyse, des actions

latérales appliquées dans une seule direction.
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Pour les batiments qui respectent les critéres de régularité, I’analyse peut étre effectuée a I’aide de
deux modeéles plans, un pour chaque direction horizontale.

Pour les batiments en maconnerie peu élevés (nombre d’étages est inférieur ou égal a 3 et si le rapport
de forme moyen (hauteur par largeur) des murs de la structure est inférieur a 1,0), dans lesquels le
comportement des murs de la structure est dominé par le cisaillement, chaque niveau peut étre analysé

séparément.

Procédure d’estimation des effets de la torsion.

L’analyse en poussée progressive pratiquée peut sous-estimer sensiblement les déformations du coté
raide/plus résistant d’une structure flexible en torsion, c'est-a-dire une structure dont le premier ou le
second mode sont principalement influencés par la torsion. Pour ces structures, les déplacements du
cOté raide/ plus resistant trouves dans I’analyse doivent é&tre augmentés par rapport a ceux de la
structure correspondante équilibrée du point de vue de la torsion.

Le coefficient d’amplification a appliquer aux déplacements du cété raide/ plus résistant peut se
fonder :

- sur les résultats d’une analyse élastique modale du modéle spatial

- si deux modéles plans sont utilisés pour I’analyse de structures réguliéres en plan, les effets de

la torsion peuvent étre estimés par les formules forfaitaires citées en 6.5.1.

Combinaison des poussées progressives en x et v.

Dans la logique du concept de poussée progressive, la combinaison des composantes horizontales de
I’action sismique est une poussée impliquant simultanément des déplacement en x et y, avec des
proportions indiquées par les combinaisons:

a) Eggx "+" 0,30Egqy

b) 0,30Egs "+" Eggy

En pratique, on effectue une poussée a (0,3 x déplacement cible en y), suivie d’une poussée jusqu’a
150% du déplacement cible en x ; et réciproquement pour la combinaison b).

L’Eurocode 8 donne une latitude a ce sujet, en permettant de combiner comme Eggy les forces et
déformations dues a I’application du deplacement cible dans la direction x et comme Egqy les forces et
déformations dues a I’application du déplacement cible dans la direction y, avec toutefois la restriction
que les forces internes résultant de la combinaison ne peuvent pas dépasser les capacités plastiques
correspondantes.

Comme dans les analyses linéaires, on est dispensé de considérer les combinaisons des effets des 2
composantes X et y de I’action sismique pour les batiments qui respectent les critéres de régularité en
plan et ot des murs ou systémes triangulés indépendants dans les deux directions principales sont les

seuls éléments sismiques primaires.
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Vérifications relatives a I’état limite ultime.

Les vérifications E; < R, en termes de forces s’appliquent uniquement aux éléments fragiles.

Pour les zones dissipatives, la vérification porte sur la capacité de déformation (Exemple : rotation des
rotules plastiques), qui doit étre telle que la structure atteint le déplacement cible sans épuiser les

capacités de déformation locales.

Ductilité globale.

Les exigences relatives a la ductilité globale sont différentes dans une analyse en poussée progressive
de ce qu’elles sont dans une analyse élastique. C’est normal, puisque I’analyse en poussée progressive
permet de connaitre le comportement plastique d’ensemble de la structure, chose inaccessible a
I’analyse élastique.

Dans I’Eurocode 8, la formulation des exigences relative aux résultats d’une I’analyse en poussée
progressive est:

- les mécanismes plastiques obtenus sont satisfaisants

- les demandes de ductilité et de déformation, tant globales que par niveau ou locales ne dépassent
pas les capacités correspondantes

- les éléments fragiles restent dans le domaine élastique.
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Chapitre 7.
Régles générales de I’Eurocode 8 pour I’analyse et la vérification des

ossatures de batiments.

7.1 Objectifs du projet parasismiqgue.

L’Eurocode 8 ( EN1998-2004 ) définit 2 objectifs au projet parasismique:

1. Le non-effondrement sous un séisme majeur, associé a une probabilité de référence Pncr de
dépassement en 50 ans égale a 10% ( séisme de période de retour Tycr = 475 ans). La structure doit
étre congue et construite pour résister sans effondrement local ou général, conservant ainsi son
intégrité structurale et une capacité portante résiduelle aprés I’événement sismique. Les vérifications
associées a cet objectif sont celles d’un Etat Limite Ultime (ELU).

2. La limitation des dommages sous un séisme plus fréquent, dont la probabilité Ppr de se
produire est plus importante ( probabilité Pp g de dépassement en 10 ans égale a 10% , séisme de
période de retour Tp g = 95 ans). La structure doit &tre congue et construite pour éviter des dommages
et des limitations d’exploitation dont le cofit serait disproportionné par rapport a celui de la structure.
Les vérifications associées a cet objectif sont celles de I’Etat Limite de Service (ELS) et portent, par

exemple, sur des valeurs maximales de déformations entre étages d/h.

La tendance actuelle va vers la définition de plus de 2 objectifs ou « performances » souhaitées.

7.2 Action de calcul.

La représentation de base de ’action sismique en un point donné de la surface du sol est exprimée par
un spectre de réponse en accélération. On trouve en 2 .15 I’information relative aux spectres de

I’Eurocode 8.

7.3 Masse sismique.

Les effets d’inertie de I’action sismique de calcul doivent étre évalués en comptant toutes les masses
présentes dans la structure au moment du sé€isme et qui vont osciller avec celle-ci. On doit chercher a
établir la valeur la plus probable de la masse totale m ou « masse sismique » de la structure et non
une surestimation de cette masse, car la résultante de cisaillement en base de la structure est fonction
des périodes T, qui sont fonction m.

Surestimer la masse m n’est pas une attitude sécuritaire dans un projet parasismique, car cela donne

des périodes T plus grandes et une résultante de cisaillement calculée éventuellement plus petite.
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Le poids G de la structure peut étre évalué avec une bonne précision. Pour les actions variables Q, on
considere la fraction 4. Oy représentant la fraction dont la présence est la plus probable. On obtient la

masse sismique par la combinaison :

2Gy; "+ 2y, Ok

Les coefficients de combinaison yi; prennent en compte la probabilité que les charges
wsi.Ok ne soient pas présentes sur la totalité de la structure pendant le séisme, ainsi que le caractére
réduit de la participation de certaines masses dans le mouvement de la structure, due a leur liaison non

rigide avec celle-ci. On calcule yg; comme : W = @ - W5,

Les valeurs de y»; et ¢ sont données au Tableau suivant.

Tableau 7.1. Coefficients w»; et ¢ de I’Eurocode 8.

Type d’action variable Vo Etage [0)
Cat.A : résidence 0,3 Toit 1,0
Cat.B : bureau 0,3 Etages a occupations corrélées | 0,8
Cat.C: salle de réunion,|0,6 Etages a occupations | 0,5
rassemblement indépendantes

Cat.D : Magasin 0,6

Cat.E : stockages 0,8

Cat. F: zone de trafic|0,6 1o
(véhicule<30 kN)

On constate que le coefficient yg; qui sert a définir la masse de I’action de service présente en
moyenne sur un immeuble peut étre << 1. Ainsi, dans un immeuble de bureaux ou les niveaux ont une
occupation indépendante : yg; =0,5x 0,3 =0,15.

. . r : : n,n b\ .
La masse sismique calculée par la combinaison 2Gy ; "+" 2y ; - Oy ; serta calculer :

- les sollicitations globales dues au séismes: résultante de cisaillement et moment de
renversement a un niveau donné, en particulier la résultante de cisaillement et le moment de
renversement a la fondation.

- les termes Py, et Vi intervenant dans la vérification relative au caractére acceptable des effets
du second ordre (parametre ) (voir 7.8.3).

- les sollicitations Agq crées par le séisme dans les ¢éléments de la structure; pour les
vérifications de résistance de ces élément, les sollicitations Agq sont combinées aux autres
sollicitations afin d’établir la sollicitation sismique de calcul £4 de 1’élément, par la relation :

Eq=2X G « +»P « +» 2.0 «+» 51 Agg (voir 7.8.2).
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7.4 Effets de torsion.

Les effets de torsion sont étudiés au Chapitre 4, tant pour les principes et méthodes d’étude que pour

les aspects réglementaires selon I’Eurocode 8.

7.5 Modeéles et méthodes d’analyse pour le projet parasismique.

Les principales méthodes d’analyse des structures soumises a une action sismique ont été introduites
aux Chapitres 2, 3,4 et 6. Il s’agit de :

- I’analyse dynamique élastique par réponse spectrale et superposition modale

- I’analyse par forces latérales

- I’analyse chronologique non linéaire dynamique

- I’analyse statique non linéaire en poussée progressive.

Ce sont essentiellement les deux premiéres méthodes qui sont utilisées en projet, soit dans des modéles
plans, soit dans des modeles spatiaux ( ou tridimensionnels ou 3D).

L’utilisation de mode¢les plans et I’analyse par forces latérales sont limitées par le respect de conditions
relatives a la régularité de la structure ; ces conditions sont définies au tableau 7.2, conforme a
1I’Eurocode 8.

Tableau 7.2. Relation entre régularité, modeéle et méthode d'analyse linéaire autorisés.

) o ) ) Coefficient de
Régularité Simplifications admises
comportement
En En Analyse élastique
Modele q
Plan | Elévation linéaire
Oui |Oui 2 modeéles plan (x ety) | Force latérale® Valeur de référence
) Valeur de référence
Oui | Non 2 modeles plan (x ety) | Modale )
minorée par 1,2
Non |Oui 2 modeles plan (x et y)* | Force latérale® Valeur de référence
1 modéle 3 D
Non |Oui . Force latérale® Valeur de référence
Actionenx,yetz
Valeur de référence
1 modele 3 D o
Non |Non _ Modale minorée par 1,2
Actionenx,yetz _
et réduction de o, /o,

*pour les batiments dont la réponse n’est pas affectée de maniére significative par les contributions de
modes de vibration de rang plus élevé que le mode fondamental dans chaque direction principale, ce
qu’on considére réalisé s’ils présentent dans les deux directions des périodes de vibration 77 <4 T¢ et
T, <2s

® Dans les conditions de régularité limitée indiquées en 4.3.3.1(8) de EN1998-1 : 2004, un modéle

plan séparé peut étre utilisé dans chaque direction horizontale.
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Les méthodes d’analyse non linéaires sont plutét utilisées dans des travaux de recherche ou pour
I’évaluation détaillée de batiments existants.

Les accélérogrammes définissant I’action sismique pour I’analyse chronologique non linéaire doivent
cohérents avec le spectre de réponse élastique (voir 6.3) et au minimum au nombre de 3, afin d’assurer
que les spectres des accélérogrammes recouvrent bien le spectre de réponse élastique. L’Eurocode 8

définit de fagon détaillée les conditions a respecter.

7.6 Combinaison des effets des composantes de I’action sismique.

7.6.1 Composantes horizontales de I’action sismique.

Le mouvement sismique n’est pas purement translationnel dans une seule direction et on doit
considérer 2 composantes horizontales de 1’action sismique agissant simultanément. On calcule
d’abord séparément la réponse de la structure a chaque composante horizontale du séisme et en
effectuant les combinaisons des réponses modales.
On peut trouver la valeur maximale de chaque effet de I’action sur la structure, due aux 2 composantes
horizontales de 1’action sismique comme :
- la racine carrée de la somme des carrés des réponses dues a chaque composante horizontale.
- ou en utilisant les deux combinaisons :

a) Eggx "+" 0,30Ekqy

b) 0,30Fgq "+" Egay
ou"+" signifie "combiné avec"; Eg4 sont les effets de I’action dus a 1’application de 1’action
sismique le long de I’axe horizontal x ; Egg, sont les effets de 1’action dus a I’application de la méme
action sismique, le long de ’axe horizontal orthogonal y.
Dans ces combinaisons, le signe adopté pour chaque composante doit étre le plus défavorable pour
I’effet particulier considéré. Si le systéme structural ou la classification de régularité en élévation du
batiment est différente dans des directions horizontales différentes, la valeur du coefficient de

comportement g peut également étre différente.

Pour les batiments qui respectent les critéres de régularité en plan et ou les seuls éléments sismiques
primaires sont des murs ou des systémes triangulés indépendants dans les deux directions principales,
ceux-ci ne sont en fait sollicités que par 1’action sismique agissant dans une seule direction, soit x, soit
y. Dans ce cas, on est dispensé de considérer les combinaisons des effets des 2 composantes x et y de

I’action.
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7.6.2 Composante verticale de I’action sismique.

La regle de I’Eurocode 8 concernant la prise en compte de la composante verticale du séisme est la
suivante :
- Siay est inférieure a 0,25 g, on peut négliger les effets de la composante verticale de 1’action
sismique
- Si a,, est supérieure a 0,25 g, on doit considérer les effets de la composante verticale de
I’action sismique dans certains ¢léments de structure a priori plus sensibles a cette
composante, tels que les éléments de structure horizontaux ou presque horizontaux de 20 m de
portée ou plus, ( 5 m de long pour les consoles) , tous les éléments précontraints horizontaux,
les poutres supportant des poteaux et les structures sur appuis parasismiques.
L’analyse peut étre réalisée sur la base d’un modele partiel de la structure qui inclut ces éléments et
prend en compte la rigidité des éléments adjacents. 11 est nécessaire de prendre en compte les effets de
la composante verticale seulement pour les ¢léments considérés et pour les éléments supports ou les
infrastructures qui leur sont directement associés. On peut trouver la valeur maximale de chaque effet
de I’action sur la structure, due aux 2 composantes horizontales et a la composante verticale de 1’action
sismique comme :
- la racine carrée de la somme des carrés des réponses dues a chaque composante horizontale

- ou en utilisant les trois combinaisons

a) Egax "+" 0,30 Eggy "+" 0,30 Egg,
b) 0,30 Eggx "+" Eggy "+" 0,30 Egg,
¢) 0,30 Eggx "+" 0,30 Eggy "+" Egg,
ou "+" signifie "combiné avec" et Egy, les effets de 1’action diis a I’application de la composante

verticale de ’action sismique de calcul.

7.7 Evaluation des déplacements réels sur base d’une analyse linéaire.

On a expliqué en 3.4.2 que I’analyse linéaire par superposition des réponses modales ou sa version
simplifiée, la méthode des forces latérales, n’examine que la partie élastique de la réponse sismique
d’une structure élastoplastique d’une structure. On réalise cela grace au coefficient de comportement q
qui intervient comme diviseur de I’action sismique réelle. Les déplacements calculés d. sont donc une

sous évaluation par un facteur q des déplacements réels d; produits par le séisme, qu’on trouve par:
ds =44 de
avec :

ds déplacement d’un point du systéme structural dii a I’action sismique de calcul
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qq coefficient de comportement lié au déplacement ; en général, g4 est supérieur a g si la période
fondamentale de la structure est inférieure a 7¢c , mais les données manquent pour définir g4 et on
prend g4=g¢q .

d. déplacement du méme point du systéme structural, déterminé par une analyse linéaire basée sur le

spectre de réponse de calcul et incluant les effets de torsion.

7.8 Vérifications relatives a I’état limite ultime.

7.8.1 Généralités.

Les vérifications de I’Eurocode 8 relatives a 1’état limite ultime portent sur la résistance nécessaire de
tous les éléments, la ductilité des ¢léments dissipatifs, le dimensionnement capacitif des éléments non
dissipatifs, le respect de conditions assurant la formation d’un mécanisme plastique global dans la
structure, la stabilité d’ensemble de la structure, la résistance des diaphragmes et des fondations et la

présence de joints suffisants avec les batiments voisins.

7.8.2 Résistance des zones dissipatives.

La combinaison a considérer pour trouver la valeur de calcul E4 des sollicitations dans la situation
sismique de calcul, est :

Eq=2Grj « t» P « +» 2yni.0n «+» y1 Agg

Agq est la sollicitation due a ’action sismique. G est la sollicitation gravitaire. Q est 1’action de
service. y;. est défini en 7.3. y est la catégorie d’importance du batiment.

Dans ’expression précédente, « + » a le sens « combiné a » et il est entendu que la combinaison est
choisie avec le signe + ou — de manicre a cerner la situation la plus défavorable.

Pour tous les éléments structuraux, les assemblages et les éléments non structuraux, il faut :

Ei <R,

E, inclut, si nécessaire, les effets du second ordre. £4 peut étre calculé en effectuant une redistribution
des moments fléchissants établis par I’analyse. Cette redistribution est limitée aux valeurs indiquées
dans les Eurocodes 2, 3 et 4. On explique ailleurs 1’intérét économique d’une redistribution de
moment.

R4 est la résistance de calcul de 1’élément, calculée conformément aux régles spécifiques pour le
matériau utilisé (en termes de valeurs caractéristiques des propriétés de matériau f, et coefficient de
sécurité partiel 1) et aux modéles mécaniques associés au type de systéme structural, tels qu’ils sont

expliqués aux Chapitres 8 a 11.
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7.8.3 Caractére acceptable des effets du second ordre.

Cette vérification est effectuée en considérant les sollicitations £y calculée par I’analyse de la structure
sans prendre en compte les effets du second ordre (effets P-A) si la condition suivante est satisfaite a
tous les niveaux du batiment:
o= Tlot dr

Viot -/
B est le coefficient de sensibilité au déplacement relatif entre étages ; Py, la charge gravitaire totale due

a tous les étages situés au dessus de 1’étage considéré, y compris celui-ci, dans la situation sismique de

calcul des sollicitations globales sur la structure, clest-a-dire 2Gy ; "+" 2y, -Oy; ; di est le

déplacement relatif de calcul entre étages, différence de déplacement latéral moyen entre le haut et le
bas du niveau considéré ( note : d; est calculé sur base de déplacements réels d; = qq d.) ; Vier €St
I’effort tranchant sismique total au niveau considéré ; / est la hauteur du niveau, entre étages.

Cette relation exprime simplement que le moment de 2™ ordre Py, d. est suffisamment inférieur au
moment de 1 ordre appliqué aux poteaux de I’étage considéré, soit Vi, 4 , pour qu’on puisse négliger
son effet. Si 0,1 < @ <0,2, les effets du second ordre peuvent étre pris en compte approximativement
en majorant les effets de I’action sismique Eq calculés par I’analyse de 1% ordre par 1/(1 - 6). Si 0,2 <

6 <0,3, un calcul explicite de I’effet P-A est requis. &ne peut pas dépasser 0,3.

ot wi }
— ‘[ | Ptot =2 N gravifique
|

h
e v/ ‘:7\/' Vtot =) V sismique

/ / étage i considéré
|
i

Figure 7.1. Veérification du caractére acceptable des effets du 2éeme ordre géométrique.

7.8.4 Ductilité locale.

La ductilité locale est assurée par le respect d’exigences particuliéres, différentes pour chaque
matériau. On les explique aux Chapitres 8 a 11. Ces exigences portent :

- sur les caractéristiques spécifiques aux sections ou assemblages que 1’on veut ductile

- sur le dimensionnement en capacité (cfr 3.6) assurant une hiérarchie de résistance des divers
¢léments structuraux telle que les zones plastiques se trouvent a la position souhaitée et que les zones
adjacentes, potentiellement fragiles, soient surdimensionnées de sorte qu’elles travaillent dans le

domaine élastique.
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7.8.5 Ductilité globale.

La ductilité globale d’une structure est atteinte par le respect des conditions relatives a la ductilité
locale et de conditions spécifiques assurant la formation d’un mécanisme global. Ces conditions visent
en particulier a éviter la formation du mécanisme local du type « étage faible » décrit au Chapitre 5.

Les conditions spécifiques a différentes typologie de structures (murs, contreventement par
triangulations, etc ...) sont expliquées par type de matériaux aux Chapitres 8 a 11, mais pour les
structures stabilisées par des portiques, la condition de formation d’un mécanisme plastique global

retenue dans I’Eurocode 8 est indépendante du matériau constitutif .

Ductilité globale des ossatures en portigue.

La ductilité globale est atteinte en visant I’objectif suivant : les ossatures en portique doivent étre
congues pour que les rotules plastiques se forment dans les poutres et non dans les poteaux. Cet
objectif, souvent énoncé “poutres faibles-poteaux forts”, n'est pas requis a la base de l'ossature, au
plancher supérieur des batiments multi-étagés et pour les batiments a un seul étage, parce que des
rotules plastiques se formant a ces endroits de la structure n'entrainent pas la formation d'un
mécanisme de ruine partielle.

Pour réaliser 1’objectif, la condition a respecter imposée dans I’Eurocode 8 est la suivante : il faut qu’a

chaque nceud de poutres sismiques primaires ou secondaires avec des poteaux sismiques primaires, on
veérifie Y My, 213> My,

YMpg. est la somme des moments de flexion résistants (moments plastiques) des poteaux (indice ¢ =
colonne) connectés au nceud . Les Mg, dépendent de I’effort normal N et doivent &tre calculés en
fonction de I’effort normal le plus défavorable dans la situation sismique de calcul. Mg, est somme des
moments de flexion résistants (moments plastiques) des poutres (indice b = beam) connectées au
nceud. Lorsque des assemblages a résistance partielle sont utilisées, les résistances a la flexion de ces

assemblages sont prises en compte dans le calcul de ZMps,.

La relation précédente est évidente si on examine un seul neeud poutres-poteaux : comme les

solllicitations a un instant donné sont telles qu’il y a équilibre, on a 2Mg;. = 2Mg,, . Le moment
plastique est d’abord atteint la ou le rapport Mg, / My est le plus élevé, doncla ou My est le plus
faible. Mais le coefficient 1,3 n’est pas défini sur base de cette seule considération, car alors 1,1 par
exemple suffirait : c’est I’analyse dynamique élasto-plastique de portiques qui a montré qu’un
coefficient inférieur a 1,3 n’empéchait pas la formation d’'un mécanisme de ruine partiel n’impliquant

qu’'un seul niveau.

La condition ) My, 21,3 My, doit étre satisfaite 4 chaque nceud dans deux plans verticaux

orthogonaux de flexion de la structure et dans les deux directions (positive et négative) d’action des
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moments des poutres autour du nceud. Si le systéme structural est une ossature en portique dans une
seule des deux directions principales, la condition doit étre satisfaite uniquement dans cette direction.
La condition ne s’applique pas au dernier étage de batiments a plusieurs étages, car a ce niveau il
importe peu que les rotules plastiques se forment dans les poutres ou au sommet des poteaux — Figure
7.2.

Figure 7.2. Deux possibilités de mécanisme global.

Equilibre.

On doit vérifier que le batiment est stable par rapport au monde extérieur dans la situation sismique de

calcul et cette vérification doit inclure le risque de renversement global et de glissement.

Diaphragmes.

Les diaphragmes et les entretoisements dans les plans horizontaux doivent pouvoir transmettre, avec
une sur-résistance suffisante, les effets de 1’action sismique aux divers contreventements auxquels ils
sont liés. On les vérifie sous les sollicitations calculées dans 1’analyse multipliées par un coefficient de
sur-résistance y; supérieur a 1,0 (valeur recommandée y; =1,3 pour les modes de rupture fragile, tels

que I’effort tranchant dans les diaphragmes en béton et y; =1,1 pour les modes de rupture ductile).

Fondations.

Les effets de I’action sismique sur les ¢léments des fondations doivent résulter, comme pour les autres
¢léments non disipatifs, d’'un dimensionnement en capacité en tenant compte d’éventuelles sur-
résistances de la superstructure. Cependant, les effets de 1’action sismique sur les éléments des
fondations ne peuvent logiquement jamais étre plus grands que ceux correspondant a 1’hypothése du
comportement ¢élastique de la structure, soit g = 1,0.

Pour les fondations d’éléments verticaux individuels, murs ou poteaux, les valeurs de calcul des effets

de I’action Epq sur les fondations sont: Epy = Ep  + QL
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Dans cette relation, g4 est un coefficient destiné a tenir compte de la sur-résistance des matériaux des
¢léments structurels dissipatifs par rapport a la valeur considérée dans I’analyse ; jrq est pris égal a 1,0
pour ¢ < 3, ou a 1,2 dans les autres cas ;

Erg effet di aux actions non sismiques incluses dans la combinaison d’actions pour la situation
sismique de calcul

Er g effet de I’action issu de I’analyse pour 1’action sismique de calcul ;

€2 estun coefficient destiné a tenir compte de la sur-résistance due au fait que la section réalisée n’est
pas la section minimale strictement nécessaire ; 2= (Rg/Eq) < q ; ce coefficient est calculé pour la
zone dissipative ou 1’élément i de la structure qui a I’influence la plus importante sur 1’effet Er
considéré ; avec Ry résistance de calcul de la zone ou de I’élément i ; Eg4 est la valeur de calcul de

I’effet de 1’action sur la zone ou I’élément i pour la situation sismique de calcul.

Pour les fondations des murs ou des poteaux d’ossatures en portique, (2 est la valeur minimale du
rapport Mra/Mgq dans les deux directions orthogonales principales, a la section transversale la plus
basse ou une rotule plastique peut se former dans 1’élément vertical, dans la situation sismique de
calcul.

Pour les fondations de poteaux de triangulations a barres centrées, (2 est la valeur minimale du rapport
N,irda/Neg sur toutes les diagonales en tension de la triangulation.

Pour les fondations de poteaux de triangulations a barres excentrées, (2 est la valeur minimale du
rapport Vi ra/Vea pris sur toutes les zones de cisaillement plastique des poutres, ou du rapport
M, ra/Mgq pris sur toutes les zones de rotule plastique des poutres de la triangulation.

Pour les fondations communes a plusieurs éléments verticaux (longrines de fondation, semelles
filantes, radiers, etc.), la valeur de (2 est déduite de 1’élément vertical ayant 1’effort tranchant
horizontal le plus important dans la situation sismique de calcul. On peut aussi considérer une valeur
de Qégaleal et jrqg=1,4.

Si les effets de I’action sur les fondations ont été déterminés en utilisant la valeur du coefficient de
comportement g applicable aux structures faiblement dissipatives (q = 1,5 a 2, voir Chapitres 7 a 11),

le dimensionnement en capacité n’est pas exigg.

Joints entre batiments ou entre blocs constitutifs d’un méme batiment (joints de dilatation).

Les batiments doivent étre protégés contre I’entrechoquement avec des structures adjacentes ou entre
des unités structurellement indépendantes du méme batiment. Pour cela, il faut :
- que la distance entre la ligne de séparation et les points d’impact potentiels ne soit pas inférieure au

déplacement horizontal maximal du batiment au niveau correspondant
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- que la distance entre les batiments ou unités structurellement indépendantes appartenant a la méme
propriété ne soit pas inférieure a la racine carrée de la somme des carrés des déplacements horizontaux
maximaux des deux batiments ou unités au niveau correspondant.

Si les niveaux de planchers d’un batiment ou d’une unité indépendante en cours d’étude sont les
mémes que ceux du batiment adjacent ou de 1’unité adjacente, la distance minimale citée ci-dessus
peut étre réduite par un coefficient 0,7.

Tous les déplacements mentionnés sont des évaluations de déplacements réels, calculés par la

relation: d, =q, d,

7.9 Vérifications relatives a la limitation des dommages sous séisme fréguent.

Les vérifications relatives a la limitation des dommages sous séisme fréquent portent sur les
déplacements relatifs entre étages, qui doivent étre limités pour éviter les dégradations aux finitions
intérieures, cloisons et autres éléments non structuraux.

Les limites a respecter sont dépendantes du type d’élément.

Pour les batiments ayant des éléments non structuraux :

- composés de matériaux fragiles fixés a la structure d.v<0,005h

- ductiles d.v<0,0075h

- n’interférant pas avec les déformations de la structure ou n’ayant pas d’¢léments non structuraux
d.v<0,010h

Dans ces relations, d, est le déplacement de calcul entre étages et / la hauteur entre étages.

v est le coefficient de réduction appliqué au séisme de calcul pour obtenir le séisme fréquent (période

de retour de I’action sismique plus petite) associé a 1’exigence de limitation des dommages. On utilise

donc les résultats de I’analyse effectuée pour le séisme de calcul et on applique v aux déformations

réelles calculées par d, =g, d. .

Différentes valeurs de v peuvent étre définies pour les différentes zones sismiques d’un pays, en

fonction des conditions de 1’aléa sismique et de I’objectif de protection des biens. Les valeurs

recommandées sont v = 0,4 pour les catégories d’importance III et IV et v = 0,5 pour les catégories

d’importance I et II.
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Chapitre 8.

Methodes de prédimensionnement en projet parasismique.

8.1. Analyse élastigue sous forces latérales dans un modeéle simplifié.

Une structure réguliére en plan et en élévation dans laquelle les masses sont distribuées réguli¢rement
et qui posséde des diaphragmes convenables peut étre modélisée par 2 plans, un dans la direction x et
I’autre dans la direction y. Chaque mod¢le représente une des n ossatures résistantes paralléles a la
direction de séisme considérée. La masse m attribuée a ce plan est 1/n de la masse sismique totale du
batiment. Dans la structure réguliére décrite, la contribution des modes de vibration supérieurs au
mode fondamental est négligeable et la structure répond comme une console verticale de période 7;.
On peut effectuer une analyse élastique sous forces latérales du type défini en 2.14. qui comprend pour

chaque direction principale x et y les pas P1 a P7 suivants.

P1: on estime la période 7} de la structure a I’aide d’une des relation du Tableau 2.3. On prend garde
d’utiliser un systéme d’unités convenables.

P2: on lit pseudo accélération Sy (77) sur le spectre de réponse en accélération de calcul défini en 2.5.

P3: on trouve la résultante de cisaillement en base F,:  F, =5, (T1 ) m-A

A=0,85 m est la masse définie plus haut.

Sq (T) est un spectre de calcul et le coefficient de comportement g intervient dans sa définition. Il est
choisi par le projeteur, voir commentaire a ce sujet en 5.3.1.

P4: Fy, est distribuée sur la hauteur de la structure comme rappelé ci apres.

P5: on effectue une analyse statique et on établit les sollicitations et déplacements sous séisme Eggy .
Cette analyse consideére les effets translationnels et torsionnels (voir 4.2), puis leur combinaison.

P6 : on combine les sollicitations sismiques aux autres sollicitations (voir 7.8.2).

P7: on effectue toutes les vérifications requises: résistance des éléments dissipatifs, effets P-4,
dimensionnement capacitifs des éléments non dissipatifs, assemblages, etc...

Dans cette procédure, les pas PS5, P6 et P7 peuvent étre effectués seulement lorsque les dimensions des
¢léments structuraux sont fixées.

Les forces d’étages F; sont en relation avec les accélérations subies a chaque étage ( voir 2.13.3)

. ;o . , Z.-m:
Si z; désigne le niveau de chaque étage au dessus dusol,ona: F, =F, - ———

m;, mj sont les masses d’étage. Si elles sont toutes égales: FE=F —
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Flp WA n=4 étages
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F_b’ Déformée simplifiée

Figure 8.1. Analyse élastique sous forces latérales dans un modele simplifié.

8.2. Evaluation directe de la résultante Fy, appliguée a la structure sans évaluation de

période T,

Certaines relations de calcul de la période 77 donnée en au Tableau 2.3 sont des moyennes
statistiques, donc des approximations. L’auteur de projet peut se mettre en sécurité par rapport a une
évaluation optimiste qui serait contrecarrée lors d’analyse détaillée ultérieure en considérant pour Sy
I’ordonnée du plateau du spectre de réponse Sq¢(7g) = S4(7¢), qui est normalement une borne supérieure
pour les batiments. Les sollicitations et les dimensions des éléments structuraux peuvent étre un peu
surestimés par cette approche, mais ceci est parfois préférable en prédimensionnement ou vérification
rapide.

Si on suit cette approche, 1’évaluation de la résultante Fy, appliquée a la structure est extrémement
simple : F,=2,5a,SmA/q

=>[,=2,125a,Sm/q

Pour mémoire, a, est I’accélération de référence de la zone (au niveau du bedrock), soit ag ,
multipliée par y; coefficient d’importance de la structure : a, = y;1 agr (voir carte de zonation nationale
pour agg et Tableau 2.1 pour y).

S est le coefficient de sol et site (voir Tableau 2.2)

m est la masse de la structure

q est le coefficient de comportement de la structure (voir Tableau 9.1 pour les ossatures en acier et

Tableau 10.3 pour les ossatures en béton).
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8.3. Evaluation de la charge maximale de ruine par I’analyse plastique.

Le calcul plastique des structures permet une évaluation directe de la résultante de cisaillement en base
F, provoquant la ruine plastique globale de I’ossature.

On utilise:

- Le théoréme des travaux virtuels :le travail des forces internes dans la structure est égal au travail
des forces externes appliquées a cette structure: We= Wiy .

- Le fait que la charge de ruine plastique globale de 1’ossature est indépendante de 1’état de
contrainte interne di a d’autres causes.

Cette derni¢re remarque signifie que les sollicitations dues a I’action gravitaire ne changent pas la
valeur de la résultante horizontale engendrant le mécanisme global. Ceci n’est vrai que si une analyse
au 1% ordre est valable, c'est-a-dire si I’effet P-4 peut étre négligé. C’est normalement le cas pour les
structures destinées a résister aux tremblements de terre, en raison des limitations importantes des

déplacements horizontaux sous séisme de service et sous séisme de calcul.

On montre a la Figure 8.2 une structure dans laquelle le mécanisme global plastique défini comme
objectif de projet pour une ossature en portique est formé. Le calcul direct de la résultante de
cisaillement en base a la ruine, basé sur le théoréme des travaux virtuels, s’effectue comme suit.
En appelant M, . le moment plastique des poteaux, My, le moment plastique des poutres et y I’angle
d’inclinaison de I’ossature, le travail des forces internes W; est égal a:

Winie =8 Mpip w + 2 My =y (8Mpyp + 2 Mpyc)

Si on suppose que les masses d’étage sont toutes égales, la distribution des forces latérales est
triangulaire et les forces d’étages valent : Fi=F,z /X z.

La déformée du 1° mode est approximée par un triangle et les déplacement d’étage sont égaux a:
d; = w z; . Alors, le travail des forces externes est égal a: W =X Fidi = F, w X z2/ 3 Zj

En exprimant que W= Wiy, on trouve la résultante de cisaillement en base F, provoquant la ruine
plastique globale de I’ossature:

FowXzi/Sz=y (8Myp+2 My => Fu =8Mup+2 M)/ (Ez'/Xz)
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Figure 8.2. Mécanisme global plastique d’une ossature en portique et courbe F-D.

Ce résultat est intéressant en soi, mais, dans un projet parasismique classique, la capacité d’une
structure a résister a un tremblement de terre s’établit en démontrant que sa résistance €lastique au
cisaillement F'jr est supérieure au cisaillement de calcul Fy, [F,=m A S4(T) dans 1’analyse sous des
forces latérales]. La résistance ¢lastique maximum au cisaillement Fjr correspond a I’atteinte de la
résistance plastique en un point de I’ossature : une 17 rotule plastique est formée et la courbe charge
déplacement quitte le domaine élastique — Figure 8.2. On connait des valeurs de /oy = F, / Fr pour
différents types d’ossatures (voir valeurs de I’Eurocode 8, Tableau 9.1 pour les ossatures en acier et
Tableau 10.3 pour les ossatures en béton) et on peut déduire F de F, . Cependant, les valeurs a/a;
données par 1I’Eurocode 8 sont des bornes inférieures, qui peuvent conduire a surestimer Fy .

On suggere d’évaluer Fig par: Fir=Fy/ 1,1( o/ &) ecode

Pour la structure de la Figure 8.2:

Fir= (8Mpp+2 Myo) / {1,1(Z 27/ Z 2 )0t/ )cote}

Fo=m 4 S«T")

Une ossature parasismique doit étre telle que: Fir > F

Les développements ci dessus peuvent étre utilis€s pour un pré-dimensionnement direct de sections
minimales des poutres et poteaux, en exprimant que la résistance Fjr doit étre au moins égale a F,
calculé par :

Fo=mS4yT)A/q surbase d’une estimation de la période T7.
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Dans I’exemple de la Figure 8.2, les sections des poutres et poteaux doivent étre choisies pour

vérifier:
(8 Myp +2 Mye) / {1,1(E 27/ T 2 )@ 1 eote} = m Sa(Th)
My > 1,3 My, (voir 7.8.5).

On peut évaluer les déplacements, sur base du déplacement dcy au centre de gravité de la console de
référence de période T et du spectre de réponse élastique:  doy = So(T))x(T1/21)°

Dans I’exemple de la Figure 8.2, le centre de gravité est & mi hauteur du batiment. Le déplacement en
téte est approximativement égal a D = 2 dcy et le déplacement relatif entre étage sous le séisme de
calcul est égal a dcy / 2 (car il y a 2 étages jusqu’au centre de gravité CM). Comme le cisaillement de
calcul F, a été calculé et sa distribution supposée triangulaire, le paramétre 6 de sensibilité a I’effet P-
A correspondant a chaque étage peut étre calculé. De méme, on peut vérifier si les déformations a

chaque étage sont acceptables sous séisme de service.

Cette analyse est aussi applicable si les moments plastiques des poutres et poteaux varient sur la
hauteur de la structure ou pour des ossatures autres que des portiques, mais elle comporte de
nombreuses limitations pratiques :

- elle ne devrait étre utilisée qu’en prédimensionnement, en raison des approximations faites sur 77,
ooy, D etla déformée de la structure.

- la structure finale doit respecter toutes les conditions de dimensionnement, pas seulement fournir
une résistance sismique a ’ELU ; la structure déduite de I’évaluation de la charge maximale de
ruine par analyse plastique est souvent trop légere.

Ainsi, pour I’ossature en portique dimensionnée au Chapitre 15, la sollicitation résultante horizontale

de cisaillement de calcul Fyx par file de portique vaut F,x = 586 kN, mais V,, résistance du mécanisme

global au cisaillement de 1’ossature satisfaisant tous les critéres de dimensionnement, vaut : ¥, = 2825

kN, soit 4 fois plus (voir en 9.11 le calcul de V).
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CHAPITRE 9 BATIMENTS EN ACIER.

9.1 Introduction.

Les aciers de construction répondant aux normes sont ductiles. L'allongement correspondant a la fin
du palier plastique est de I'ordre de 20 a 30. 10”. L'allongement minimum garanti a rupture &, est, au
minimum, 15%, soit 150. 107. &, est couramment supérieur a 25%, soit 250.10°. A titre de
comparaison, 1’accourcissement du béton a rupture est de 3,5. 107 .

L’acier «s’écrouit» aprés 1’allongement correspondant au palier plastique, c’est a dire que sa
résistance augmente jusqu’a f, , dont la valeur garantie est telle que f, / fy > 1,1 (cfr Eurocode 3-1-1) .
Cette derniére propriété est nécessaire pour propager 1’allongement plastique depuis la premicre zone
plastifiée vers les zones adjacentes.

Ces qualités expliquent pourquoi le calcul plastique des constructions, basé sur le concept de "rotules
plastiques", zones ou se développent des « moments de flexion plastiques », fut en premier lieu

développé pour les constructions en acier.

0

(traction)

—

f
|
|

I 3
.T ' 10.10"
0 fy/Es €s max €s

Figure 9.1. Diagramme o-¢ de [’acier
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Figure 9.2. Notion de moment plastique. Dans une barre rectangulaire : M, = F.d = fybh2/4
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Ces caractéristiques de 1’acier font a priori des profilés, plats et toles d’excellents produits pour
construire en zone sismique: la dissipation d'énergie peut étre trés élevée, puisque de nombreux
comportements €lasto-plastiques sains et fiables peuvent exister. Les observations apres tremblements
de terre confirment cette bonne tenue des constructions en acier, en particulier par rapport aux
constructions en béton armé (voir la discussion a ce sujet en 5.3.3), mais il y a des exceptions, car les
constructions métalliques peuvent aussi étre le siége de comportements structurels locaux ou globaux
moins favorables : instabilité, faible ductilité locale. En particulier, les séismes de Northridge (1994) et
Kobe (1995) ont entrainé des fissurations graves dans des dizaines de batiments a ossatures en
portique acier.

Il n'est donc pas réaliste de considérer toute structure métallique avec un optimisme béat quant a son
comportement sous action sismique. Seules des options réfléchies permettent d'assurer un
comportement global ductile, par la présence de zones dissipatives nombreuses, saines et bien situées.
Les zones dissipatives seront saines si elles font usage des phénomenes locaux ductiles décrits en 9.2
et évitent les phénomenes locaux « fragiles » définis en 9.3.

Les zones dissipatives seront nombreuses et bien situées si le projet respecte des critéres de hiérarchie

définis pour chaque type d’ossature.

AF

7
y /-

Figure 9.3. Diagramme théorique de comportement élastoplastique d’une structure en portique sous

N

[ )
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S SANS S S S S S

action cyclique correspondant a un tremblement de terre.

9.2 Phénomeémes locaux ductiles permettant le développement de zones dissipatives.

Traction plastique d'une barre.

C'est le phénomene plastique le plus simple : la barre céde plastiquement ("plastic yielding"). C'est le
phénomeéne ductile utilisé dans les treillis diagonaux ou les diagonales tendues sont choisies comme
zones dissipatives d'énergie. La ductilité implique d’utiliser un matériau adéquat et d’éviter les

concentrations de contraintes ou les réductions excessives de section. Pour ces raisons, les boulons a
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haute résistance sollicités en traction ne devraient pas intervenir comme éléments dissipatifs, car il ne
sont pas fait d’un matériau trés ductile. De plus, ils peuvent étre soumis dans les assemblages a des

tractions additionnelles résultant de sollicitations « parasites » de flexion ignorées dans 1’analyse.

-

—-

Figure 9.4. Diagonales dissipatives.

Compression plastique d'une barre.

La plasticité en compression se termine inévitablement par du voilement, mais des ¢léments de section
trapue et peu élancés (A < 0,2) offrent des déformations plastiques assez stables pour qu’ils soient
utilisables comme éléments dissipatifs.

Des conceptions récentes utilisent des barres comprimées élancées insérées dans des tubes qui les
stabilisent latéralement et empéchent leur flambement comme ¢léments dissipatifs principaux de

batiments.

Plaque fléchie plastiqguement. Poutre fléchie plastiquement,

Une rotule plastique est dissipative si les dimensions du profil lui permettent de subir des rotations
plastiques importantes sans perte de capacité portante prématurée sous des cycles de déformations
plastiques alternées. C’est toujours le cas pour les plats fléchis. Pour les profils fléchis, I’Eurocode 8
fait référence aux classes 1, 2 et 3 de sections définies dans I’Eurocode 3. L appartenance a une classe
dépend des élancements ¢/t des parois du profil. La capacité de rotation a fournir est liée a la demande
de rotation présumée dans les rotules plastiques, qui est d’autant plus grande que le facteur de

comportement ¢ auquel on prétend est plus élevé.

MA
Mp Elasto plastique idéal
|———~lb Lyt 7 T NVoillement plastique
ESS | L
Voilement élastique P
o
| | o ?
ep ev r pl
M =
Mp = fy.wpl

Figure 9.5. Flexion plastique de barres

www.GenieCivilPDF.com



94

Ainsi, les sections de classes 1, qui garantissent des capacités de rotation plastique stable de 35 mrad,

sont requises pour constituer les poutres des portiques de classe de ductilit¢ DCH (haute, g >4).

1l y a trois types de comportements des profils soumis a flexion jusqu'a la ruine : le voilement
d'une paroi en régime élastique (classe 4 ou 3), le voilement a [’atteinte du moment plastique
(classe 2), l'absence de voilement jusqu'a une rotation plastique importante (classe 1). Dans
une section sollicitée a la fois par flexion et effort normal, la valeur du moment plastique utile
peut n'étre qu'une fraction du moment plastique, d'autant plus réduite que l'effort normal N est
plus grand (courbe d'interaction M.N). Pour obtenir des poteaux dont le moment résistant est
proche du moment plastique, on doit les dimensionner largement, de maniére telle que Ngq /

Nyira est de l'ordre de 0,3 au maximum. Les diagrammes d’interaction M — N justifie cette

valeur particuliere .

Figure 9.6. Influence de l’effort axial N sur le moment plastique M.

Cisaillement plastique d'une plaque.

Une plaque d'acier cisaillée est le siege d'un état de déformation plastique stable, de résistance égale a
la pleine résistance en cisaillement si son ¢lancement est inférieur a une valeur limite donnée dans
I’Eurocode 3. On rencontre cette circonstance dans les nceuds poutre - poteau des ossatures en
portique. L'expérience montre que le comportement plastique cyclique d’une plaque cisaillée est plus

stable que celui d’un profil formant rotule plastique en flexion.
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Figure 9.7. Cisaillement plastique d’'un panneau d’ame.

Larelation Vy,ra=htfy/ \/g donne la charge de cisaillement plastique d'un panneau de hauteur h
et d'épaisseur t. Les essais cycliques montrent que, passé le premier cycle, la résistance offerte

devient: Vy,ra=htf, - voirFigure 9.8.
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Figure 9.8. Diagramme V-y d’'un panneau d’dme de poteau.

Déformation par pression diamétrale et ovalisation de trous.

L’ovalisation d’un trou de boulon par la pression d’un boulon est un phénoméne ductile, au contraire
de la rupture du boulon. Méme dans un assemblage résultat d’un dimensionnement capacitif, qui crée
en principe les conditions de développement de la ductilité dans 1’élément assemblé, il reste préférable
de définir les dimensions des plats et des boulons de telle sorte que la résistance a la pression
diamétrale d’au moins un des plats soit inférieure a la résistance des boulons au cisaillement. Ce choix
est conseillé pour la raison suivante : méme si un assemblage par boulons a haute résistance est calculé
pour éviter le glissement relatif des plats, le glissement a en fait lieu, a cause du caractére alterné des

sollicitations, de sorte que la résistance a la pression diamétrale est rapidement sollicitée. Ceci justifie

www.GenieCivilPDF.com



9.6

la régle qui demande de vérifier que la résistance a la pression diamétrale est le « maillon faible » de la

chaine des résistance dans 1’assemblage.

Frottement entre plats.

La précontrainte, qui applique l’'un contre 1’autre des plats dans un assemblage par boulons
précontraints travaillant en cisaillement, mobilise le frottement entre plats. Comme le frottement
dissipe de I’énergie et qu’il empéche aussi des chocs destructifs entre boulons et plats, ['usage de
boulons d’assemblage a haute résistance de nuance 8.8 ou 10.9 et leur précontrainte sont donc
prescrites par 1’Eurocode 8. Les deux influences positives mentionnées ne sont pas considérées dans
les analyses de structure, méme élasto-plastique, mais il en est tenu compte implicitement dans la

valeur du coefficient d’amortissement attribué aux charpentes métalliques.

La categorie B de joints boulonnés avec boulons cisaillés (résistance au glissement assurée
sous charge de service, pas a I’ELU) et la préparation de surface de classe B (peinture alcali-
zinc appliquée sur une surface preparée) sont admises par la clause 6.5.5(4). En pratique,
ceci signifie que le glissement dans [’assemblage est admis en situation sismique, parce qu’il

s’agit d’une situation accidentelle.

Déformation plastique des assemblages.

Une dissipation d’énergie fiable peut étre réalisée dans les assemblages, plutot que dans les ¢léments
assemblés. Ceci demande une conception d’assemblage développant dans les assembleurs un des
mécanismes dissipatifs décrit ci-dessus. Il n’y a pas encore de régles normatives sur de telles
assemblages, qui doivent faire I’objet d’une réflexion particuliére basée sur des expériences et calculs

spécifiques. Voir Figure 9.9.

9.3 Phénomeénes locaux non dissipatifs.

Si I’'une des circonstances adverses suivantes est réalisée, la ductilité locale sera faible.

Fissuration prématurée d’une zone constituée d’un matériau faiblement ductile.

Les profils et plats utilisés pour constituer des zones dissipatives doivent correspondre aux exigences
relatives aux nuances, a la résilience et a la soudabilité.

Ces exigences concernent aussi le métal d’apport pour les soudures, la zone thermiquement affectée
par le soudage, la préparation du soudage, le procédé de soudage et la qualité de I’exécution des
soudures.

Si ces exigences ne sont pas respectées, une fissuration prématurée peut survenir.
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Lorsque 'usage de composants peu ductile est inévitable, le seul recours est leur surdimensionnement,

qui résulte du dimensionnement capacitif et assure que leur travail a lieu dans le domaine élastique.

Localisation des déformations plastiques dans un zone restreinte.

Méme si les matériaux et [’exécution sont corrects, la conception en particulier des assemblages peut
étre telle que les allongements plastiques se développent dans une zone trés restreinte. L’allongement,
méme trés grand par unité de longueur, d’une zone trés petite peut correspondre a une faible capacité
de déformation globale apparente d’un composant structural. Cette capacité est alors largement
inférieure a 1’attente du projeteur et aux exigences du projet. On qualifie souvent ce comportement de
« fragile », mais cette fragilité qui ne doit rien au matériau ne correspond pas a un manque de ténacité
de celui-ci.

On explicite ce probléme en 9.7.

Voilement prématuré. Flambement. Déversement.

L’Eurocode 8 prémunit contre le risque de voilement en définissant les « classes de section »
utilisables, c’est a dire des limites d’¢lancement des parois des profils.

Plusieurs relations écartent le risque de flambement ; elles définissent des valeurs sécuritaires des
sollicitations de calcul des éléments comprimés, en appliquant le concept de dimensionnement
capacitif, comme CI 6.6.3(1) et (2) pour les poteaux des portiques et Cl 6.7.4(1) pour les poutres et
poteaux des treillis centrés.

Le déversement d’une poutre empéche les rotules plastiques d’offrir une résistance stable et il doit étre

combattu par la mise en place de supports latéraux convenables des semelles des profilés. Figure 9.27.
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Mécanismes locaux
DISSIPATIFS NON DISSIPATIFS
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Plastification de barre en traction
ou compression
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Rupture d'un boulon en traction
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Cisaillement plastique
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Développement de déformations plastiques

Flexion plastique dans des zones trop étroites

@

Ovalisation d'un trou

M

Flambement local
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F

Frottement entre plats
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Déformation plastique des "assembleurs"

Figure 9.9. Mécanismes locaux dissipatifs et non dissipatifs.
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9.4 Caractéristiques requises des aciers.

Les aciers et soudures utilisés en zone sismique sont des matériaux de construction classiques.

Ils doivent respecter une imposition sur la ténacité, soit une énergie absorbée minimum de 27 J a la
température d’utilisation de la construction (Eurocode 3-1-10, nuance JR pour 20°C, JO pour 0 °C , J2
pour -20° C).

La distribution des propriétés des limites d’élasticité et de la ténacité doivent étre telles que, pendant le
séisme, les zones dissipatives se situent bien aux endroits prévus dans le dimensionnement et que leur
plastification se produise avant que les autres zones ne sortent du domaine €lastique.

Cette condition demande que la valeur maximale de la limite élastique réelle de l'acier des zones
dissipatives ne dépasse pas une valeur spécifiée par I'auteur de projet lors de 1’étude, ce qui peut poser
probléme. En effet, les éléments en acier sont normalement commandés sur base dune valeur
minimale garantie de la limite élastique, mais la limite élastique de I’acier livré peut étre trés
supérieure a celle-ci. En situation non sismique, ceci ne pénalise pas la sécurité. En situation sismique,
le probleme est différent, car le supplément de résistance des parties dissipatives peut conduire a un
transfert de la dissipation d'énergie vers des parties du systéme structural ou cette dissipation n'est ni
prévue, ni possible. Cfr. Figure 9.10.

Pour les zones dissipatives, il faut donc spécifier non seulement la valeur nominale f;, de la limite
¢lastique, en faisant référence a la nuance de I’acier (S235, S355, S500), mais aussi expliciter une

valeur maximale acceptable f; . de la limite d’¢élasticité réelle des aciers qui seront fournis pour la

construction.
Calcul Realité
)
="
fyb=235N/mm2 fyb=355N/mm?
N E— Ty 3308/mn’?
1 460N/mm?
2 Principe colonne forte-poutre faible
fyc=235N/mm non respecté, d'ou risque de
flambement de {a colonne !
T fy=235 plat fy=23S plat
fy=900 boulons \ fy=900 boutons
||
fyb=355 fyb=460
poutre poutre
| | Risque de ruine des boulons ou soudures !

Figure 9.10. Pourquoi la correspondance entre réalité et hypothéses de projet est nécessaire.
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L’Eurocode 8 prévoit 3 possibilités de garder la maitrise de la limite élastique réelle des zones

dissipatives en imposant que I’une des alternatives a), b) ou c) suivantes soit utilisée.

a) On borne la limite d’¢élasticité réelle maximale f;m.x de ’acier dans les zones dissipatives a une

valeur forfaitaire :  f, . <Lly, f, ou . est un coefficient de sur-résistance utilisé¢ dans le

calcul pour définir une valeur réaliste de la limite d’élasticité réelle de 1’acier qui est fourni pour la
construction. Ce coefficient a une base statistique. Pour les profilés laminés en Europe, on estime

7w = 1,25 (c’est la valeur conseillée par I’Eurocode 8, mais chaque pays est libre d’en fixer une autre).
Dans cette relation, 1,1 est un facteur de sécurité partielle. Pour un acier S235, on a par exemple :

Jymax = 323 N/mm?.

b) Le calcul de la structure est fait sur la base d’une seule nuance et d’une seule limite élastique f, pour
’acier des zones dissipatives et non dissipatives ; une valeur supérieure f; ma.x €st spécifiée pour 1’acier
des zones dissipatives ; la valeur nominale f; de 1’acier spécifié dans les zones non dissipatives excede
la valeur supérieure de la limite élastique f;max des zones dissipatives. Dans ce cas, le coefficient de
sur- résistance j, peut étre pris égal a 1,00 dans les vérifications de dimensionnement des éléments
structuraux. Cette alternative consiste par exemple a :

- faire I’analyse de la structure en considérant un acier de nuance S235

- imposer 1’utilisation d’aciers de nuance S355 pour les éléments et assemblages non dissipatifs
(calculés sur la base de la f, d’acier S235)

- imposer ’utilisation d’aciers de nuance S235 pour les éléments et assemblages dissipatifs

- la limite d’¢élasticité supérieure des aciers de nuance S235 est limitée a fy max = 355 N/mm?.

Cette alternative se référe a la situation ou les producteurs d’acier mettraient sur le marché une nuance
« sismique » (S235 dans I’exemple donné), pour laquelle a la fois f; et f; max Seraient garantis.

Cette possibilité existe aux Etats-Unis.

c) La limite d’¢lasticité réelle f;,. de I’acier de chaque zone dissipative est déterminée a partir de
mesures et le coefficient de sur-résistance est calculé pour chaque zone dissipative comme
Yovact =fyac / fy » o0 fy est la limite d’élasticité nominale des zones dissipatives. Dans les vérifications de
dimensionnement des éléments structuraux, on peut prendre pour j, la valeur maximale parmi les
Yovact Calculés.Cette condition est applicable lorsque des aciers connus sont pris dans un stock ou lors
de I’évaluation de batiments existants ou encore lorsque des hypothéses sfires portant sur la limite

d’¢lasticité utilisées pour le dimensionnement sont confirmées par des mesures avant la construction.
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9.5 Les types d’ossature, leurs coefficients de comportement et autres spécificités.

Le coefficient de comportement ¢ caractérise la capacité de dissipation d’énergie des ossatures dans
des mécanismes plastiques locaux. Ainsi, la Figure 9.11 montre qu’une maille de portique formant 4
rotules plastiques est plus dissipative (g=6) qu’une maille de treillis en X ou une seule diagonale est en
traction plastique (¢=4), mais qu’une mauvaise topologie de triangulation, comme le treillis en K qui

n’est globalement stable que si la diagonale comprimée ne flambe pas, n’est pas du tout dissipative

(g=D).

= : o
q=6 q=4 q=1
Ossature en portique Triangulation centrée en X Triangulation centrée en K.
4 rotules plastiques 1 diagonale plastique Diagonale & poteau en flambement
qg=6 qg=4 g=1

Figure 9.11. Relation entre topologie et ductilité.
Les structures métalliques peuvent étre classées dans les types suivants, dont on définit le
comportement plus ou moins dissipatif (coefficient q) et d’autres caractéristiques utiles au projet dans

le contexte sismique.

Ossatures en portique.

Les ossatures en portique sont des structures dans lesquelles la résistance aux forces horizontales est
assurée principalement par la flexion des barres. Comme des rotules plastiques sont des mécanismes
locaux trés dissipatifs et stables, en particulier dans les poutres parce que 1’effort axial y est faible, des
ossatures en portique bien proportionnées pour développer un nombre élevé de rotules plastiques dans
les poutres ou dans les assemblages poteaux - poutres peuvent étre trés dissipatives. Leur coefficient
de comportement ¢ est alors de l'ordre de 5 a 6.
Les zones dissipatives peuvent aussi étre situées dans les poteaux :

- a la base de I’ossature, ou elles sont inévitables quand les rotations plastiques des poutres

deviennent importantes
- au sommet des poteaux dans le dernier étage de batiments a plusieurs étages, parce qu’a ce

niveau elles ne sont pas associées a un mécanisme d’étage
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- au sommet et a la base des poteaux des batiments a un seul niveau, si Ngq dans les poteaux
respecte la condition : Ngg/ Nyira < 0,3.

Les structures en portique sont par nature assez flexibles, de sorte que les limitations de déformation

sous séisme « de service » et la prise en compte de l'effet P-4 a I’ELU font souvent la décision dans le

dimensionnement des barres.

o, o,
:]’2 :1,3
Otl a]
o, 11 *—, *—o0— 66—
o, ’ o N * ol® oo »
-——8; -—— o ——¢0—9
; Ay A

Figure 9.12. Valeurs standard du facteur de redistribution plastique o./o, d’ossatures en portique.

Des ossatures en portique dans lesquelles 50 % ou plus de la masse est située dans le tiers supérieur de
la hauteur de la structure ou dans lesquelles I’essentiel de la dissipation de 1’énergie a lieu a la base
d’un élément unique du batiment sont dénommées « ossatures en pendules inversés »- Figure 9.13.
Elles sont peu dissipatives et on leur attribue ¢ <2,2.

Ces ossatures en « pendules inversés » peuvent toutefois étre considérées comme des ossatures en
portique et caractérisées par un facteur q élevé, si la structure primaire possede plus d’un poteau dans

chaque plan de résistance et si ’effort normal est limité a8  Ngq < 0,3 N,ra dans chaque poteau.

7 (4

Figure 9.13. Les ossatures en « pendule inversé » et leurs facteurs de redistribution plastique .

Ossatures avec triangulation a barres centrées.

Les ossatures avec triangulation a barres centrées sont des structures dans lesquelles la résistance aux
forces horizontales est assurée principalement par des éléments soumis a des efforts normaux. Il existe
de nombreuses topologies possibles de treillis, qui ne sont pas égales entre elles du point de la
dissipation d'énergie globale qu'elles permettent. Une bonne topologie est telle que la stabilité de
I’ossature soumise a 1’application de forces horizontales d’une direction donnée soit assurée méme si
on enl¢ve de I’ossature toutes les diagonales comprimées par I’application des forces extérieures. Une

telle topologie peut aisément étre dissipative, car les barres en traction plastiques constituent un
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mécanisme dissipatif stable. Si des diagonales de contreventement comprimées sont nécessaires a la
stabilit¢ de 1’ossature, le coefficient de comportement q est moins élevé. Si le mécanisme de ruine
implique la plastification ou le flambement des poteaux de 1’ossature, aucune dissipation stable
d'énergie n'est possible et on limite g a 1,5.

Les ossatures avec triangulation a barres centrées sont par nature des structures raides. En effet, une
poutre de contreventement triangulée a facilement une largeur de plusieurs métres, alors qu’un poteau
de portique est large de moins d’un meétre, en général. Les ossatures avec triangulation a barres
centrées permettent d'atteindre au moindre colt une grande raideur et de pleinement bénéficier du
facteur ¢ maximum autorisé défini au Tableau 9.1.

On distingue les types d’ossatures avec triangulation a barres centrées suivants.

Les ossatures a triangulation diagonale, dans lesquelles la résistance aux charges horizontales peut étre

assurée par les seules diagonales tendues et en négligeant dans le calcul I'existence des diagonales en
compression. Ce type de triangulation atteint un coefficient de comportement g = 4. Il peut s’agir de

triangulation en X ou « croix de St André », ou d’autres géométries — voir Figure 9.14.

v .

Figure 9.14. Ossatures a triangulation diagonale.

Les ossatures a triangulation en V, dans lesquelles la résistance aux forces horizontales demande de
considérer a la fois les diagonales tendues et comprimées. Ce type de triangulation est moins dissipatif
(g £2,5), car les barres comprimées flambent, mais il posseéde une certaine ductilité si les poutres sont

dimensionnées sans considérer leur appui sur le V pour 1’action gravifique.

a) b) c)

7 Z 7l Z e L2

ajen V b) en Vinversé c)variante de V inversé.

Figure 9.15. Types d’ossatures a triangulation. en V.
On note que les ossatures a triangulation en V ont une topologie trés voisine de certaines
ossatures avec triangulation a barres excentrées, ['auteur de projet qui recherche une

structure a la fois raide et dissipative pourrait utilement préférer cette derniere topologie.
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Les ossatures a triangulation en K, dans lesquelles I’intersection des diagonales se trouve sur le

poteau. Les ossatures a triangulation en K , dans lesquels I’intersection des diagonales se trouve sur un
poteau ne sont pas considérés comme dissipatives, car dés qu’il y a flambement d’une diagonale
comprimée, leur résistance correspond a celle d’un portique dans lequel des rotules plastiques se
forment a mi-hauteur d’étage dans les poteaux —voir Figure 9.11. Leur utilisation ressort seulement du

projet non dissipatif et g est limité a 1,5 .

4 Figure 9.16. Ossatures a triangulation en K.

Ossatures avec triangulation a barres excentrées.

Les ossatures avec triangulation a barres excentrées sont des structures dans lesquelles la résistance
aux forces horizontales est assurée principalement par des €léments soumis a des efforts normaux,
mais ou D’excentricité de la configuration est telle que des rotules plastiques en flexion ou des
panneaux cisaillés plastiquement apparaissent sous des forces inférieures a celles requises pour
atteindre la charge limite des barres en traction ou en compression. L’énergie est dissipée dans des
« trongons sismiques », soit par flexion cyclique, soit par cisaillement cyclique, deux mécanismes trés
dissipatifs. Si on utilise des configurations permettant de garantir que tous les trongons d’excentrement
seront actifs, ces structures sont caractérisées par des coefficients de comportement similaires aux
portiques (¢ = 6 ). Elles offrent donc 1’avantage de combiner raideur et dissipativité. Il existe de

nombreuses topologies possibles, dont certaines proches des types de treillis centrés définis plus haut.

— =172

oo

AL 7 s YIS SIS s

Figure 9.17. Ossatures avec triangulation a barres excentrées.

www.GenieCivilPDF.com



LATERAL FORCE {KIPS)

LATERAL DISPLACEMENT (IN)

150

O0ISH

Figure 9.18. Comportement comparé d’ossatures en portique (en haut), d’ossatures a triangulation

centrée en X (au milieu) et d’ossatures a triangulation excentrée en V inversé (en bas).

Ossatures en portique, combinées avec des triangulations centrées.

9.15

Les structures couplant des portiques et des triangulations centrées agissant dans la méme direction
sont dimensionnées en utilisant un coefficient ¢ unique.
réparties entre elles en proportion de leur raideur relative, la structure la plus raide reprenant 'effort le
plus grand. L'égal déplacement des 2 types de structure imposé par les planchers diaphragmes justifie
cette répartition dans le domaine des déformations élastiques. Cette répartition est cependant

critiquable dans le domaine plastique, ou il y a simplement sommation des résistances plastiques des

diverses structures de contreventement.
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Figure 9.19. Ossatures en portique, combinées avec des triangulations centreées.

Ossatures métalliques comportant des novaux ou murs en béton.

Dans ce type d’ossature, les noyaux ou murs en béton font partic de la structure primaire de
contreventement et sont vérifiés comme des structures en béton armé. Ils sont les seuls vérifiés sous
séisme si les structures métalliques peuvent étre considérées comme secondaires, c'est-a-dire
reprenant moins de 15% de [D’action sismique. Si les structures métalliques participent
significativement au contreventement, les éléments en acier ou mixtes acier-béton doivent étre aussi

vérifiés pour la reprise de 1’action sismique.

7

z

Figure 9.20. Ossatures métalliques comportant des noyaux ou murs en béton.

Ossatures en portique combinées avec des remplissages.

On traite en 9.20 et 12.20 des ossatures en portique acier comportant des remplissages.
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Figure 9.21. Ossatures en portique combinées avec des remplissages.
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Tableau 9 .1.

Limite supérieure du coefficient g des ossatures acier réguliéres en plan et en élévation.

TYPE DE STRUCTURE Classe de ductilité
DCM DCH
a) Ossatures en portique 4 5 a/ay
b) Ossature avec triangulation a barres centrées
entretoises diagonales 4 4
entretoises en V 2 2,5
c¢) Ossature avec triangulation a barres excentrées 4 5 o/oy
d) Pendule inversé 2 2 a/ouy
) Structures avec noyaux ou murs en béton voir Chapitre 10
f) Ossature en portique avec triangulation centrée 4 4 o /oy
g) Ossature en portique avec remplissages
Remplissages en béton ou en magonnerie non connectés, | 2 2
en contact avec 1’ossature
Remplissages en béton armé connectés voir Chapitre 12
Remplissages isolés de 1’ossature en portique 4 5 o/oy

Coefficients de comportement ¢ de I’Eurocode 8.

Les coefficients de comportement ¢ de I’Eurocode 8 sont définis au Tableau 9.1. Certains sont
fonction des paramétres ¢ et «, de ’analyse en poussée progressive (voir 3.7 ; a; formation de la 1°
rotule ou zone plastique ; «, , formation du mécanisme de ruine). Pour les batiments réguliers en plan,
des valeurs par défaut approximatives du rapport /oy sont définies aux Figures 9.12, 9.13, 9.17 et
9.19.

Si le batiment est irrégulier en élévation, on doit réduire de 20 % les valeurs de ¢ indiquées au
Tableau. Si le batiment est irrégulier en plan, la valeur approximative de /o a utiliser est la
moyenne entre 1,0 et la valeur donnée aux Figures 9.12, 9.13, 9.17 et 9.19.

Des valeurs de o,/ supérieures aux valeurs approximatives peuvent étre utilisées, si on les établit par
des analyses globales statiques non linéaires (poussée progressive), mais le maximum autorisé pour le

dimensionnement est o,/ = 1,6 , méme si les analyses indiquent plus.

Choix d’une valeur de ¢ au départ du projet.

Les valeurs de ¢ définies au Tableau 9.1 sont des maxima autorisés sans étude additionnelle. L’auteur
de projet peut décider de travailler avec une valeur de g inférieure a ce maximum. L’intérét de choisir

une valeur de ¢ inférieure au maximum vient du fait que les vérifications sismiques du cas « séisme de
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calcul » (ELU) ne sont pas nécessairement les plus exigeantes : les limitations de déformation sous
séisme « de service » (ELS), les limitations imposé€es par la prise en compte de 1'effet P-4 a 'ELU et
les limitations de déformation des planchers sous charge gravitaire font souvent la décision dans le
dimensionnement des barres. L’utilisation d’un coefficient g élevé n’a alors pas d’intérét et n’entraine
aucune économie. Au contraire, I’usage de valeurs élevées de ¢ demande de construire avec des profils

plus trapus (valeurs plus basses de 1’élancement de paroi c/).

9.6 Critéres de projet communs a tous les types d’ossatures en acier.

Ces criteres et principes s’appliquent a la structure primaire.

Critéres relatifs a la ductilité.

Les zones dissipatives peuvent étre situées dans les éléments structuraux ou dans les assemblages.

Les zones dissipatives doivent avoir une résistance et une ductilité appropriées.

Lorsque les zones dissipatives sont situées dans les éléments structuraux, les parties non dissipatives et
les assemblages des parties dissipatives au reste de la structure doivent avoir une sur-résistance
suffisante pour permettre la plastification cyclique des parties dissipatives. Une ductilité suffisante des
¢léments qui dissipent 1’énergie en compression ou en flexion doit étre assurée en limitant le rapport
largeur sur épaisseur ¢/t selon les classes de section de I’Eurocode 3. La relation entre les exigences
concernant les classes de section des ¢léments dissipatifs et les valeurs du coefficient de comportement
¢ utilisés pour le dimensionnement sont indiquées au Tableau 9.2.

I n’y a pas de relation directe entre la classe de ductilité d’une structure et un déplacement cible

global qu’elle devrait étre capable d’atteindre. Dans le cas des ossatures en portique toutefois une
capacité de rotation @ est requise dans la zone d’extrémité des poutres. Cette capacité de rotation 6 et
I’inclinaison globale de 1’ossature sont du méme ordre de grandeur, soit 25 mrad en DCM et 35 mrad

en DCH.

Tableau 9.2: Exigences relatives a la classe de section des éléments dissipatifs en fonction de la

classe de ductilité et du coefficient de comportement de référence

Classe de ductilité Valeur de référence du | Classe de section requise
coefficient de
comportement ¢

1,5<g<2 classe 1,2 ou3
beM 2<g<4 classe 1 ou 2
DCH q>4 classe 1

Lorsque les zones dissipatives sont situées dans les assemblages, les ¢léments assemblés doivent avoir

une sur-résistance suffisante pour permettre la plastification cyclique des assemblages.
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Dans un cas comme dans l’autre, cette sur-résistance sera réalisée en appliquant le concept de

« dimensionnement capacitif » décrit en 4.6.

Principe de conception des assemblages.

La conception des assemblages, qu’ils soient seulement voisins des zones dissipatives ou qu’ils soient
eux-mémes dissipatifs, doit éviter la concentration ou « localisation » des déformations plastiques dans
des zones étroites. On explicite ce probléme en 9.7.

Le projeteur doit chercher a concevoir des assemblages auxquels correspond un risque minimal de
défauts de fabrication et de faibles contraintes résiduelles. La pertinence du dimensionnement des
assemblages doit étre justifiée, soit sur base de données d’essais existantes, soit par des essais

nouveaux, soit par des régles de dimensionnement acceptées au niveau national.

Assemblages non dissipatifs.

La résistance Ry des assemblages par soudures d’angle et boulonnés non dissipatifs doit respecter la
condition de sur-résistance
Ra> 1,1 yoy Ry
qui exprime le dimensionnement capacitif de I’assemblage par rapport a la capacité plastique Ry, de la
barre assemblée. Ry, est calculé sur la base de la limite d’¢élasticité de calcul du matériau définie dans
I’EN 1993 ; 7, est le coefficient de sur-résistance de 1’acier, qui a été défini en 9.4.
L’assemblage n’est pas calculé pour reprendre la sollicitation calculée dans [’analyse
élastique, mais pour transmettre avec securité la sollicitation correspondant a la pleine

résistance plastique Ry, de la barre.

Les assemblages par des soudures bout a bout a pleine pénétration sont considérés comme satisfaisant
d’office la condition de sur-résistance imposée a 1’assemblage non dissipatif.
Cette derniere regle, qui conduit de fait a dimensionner un assemblage sans faire aucun
calcul implique le strict respect d’une série de conditions si on veut éviter des ruines de
soudure prématurées :

- il doit s’agir effectivement d’un assemblage bout a bout et pas un assemblage d’angle qui,
exterieurement, lui ressemble parfaitement.

- La préparation du joint (chanfrein, meulage) doit étre bien congue et bien exécutée.

- Le métal d’apport doit étre surrésistant par rapport au métal de base. En effet, la section de
soudure peut étre strictement égale a la section du métal de base dans un assemblage bout a
bout ; si le métal d’apport a une résistance inférieure et si [’assemblage est situé¢ dans une
zone prévue pour étre dissipative (assemblage poutre — poteau de portique, par exemple) , il y
aura localisation des déformations plastiques dans le joint soudé ; la capacité de déformation

sera faible (voir 9.7).
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- Lemétal d’apport soudé doit étre aussi résilient que le métal de base.

Assemblages boulonnés, dissipatifs ou non dissipatifs.

Dans les assemblages boulonnés travaillant en cisaillement, il convient que la résistance de calcul au
cisaillement des boulons soit 1,2 fois supérieure a la résistance de calcul en pression diamétrale d’au
moins un des profils ou plats assemblés.
On note que cette regle, appliquée au dimensionnement d 'un assemblage déja prévu pour étre
surrésistant par rapport aux éléments assemblés, réalise une source de ductilité, et donc de

securité, additionnelle. Celle-ci n’est pourtant pas valorisée par les codes.

On doit utiliser les catégories B et C pour les assemblages boulonnés travaillant en cisaillement (cfr
EN 1993-1-8:2004, 3.4.1) et la catégoric E pour ceux travaillant en traction (EN 1993-1-8:2004,
3.4.2). Les assemblages en cisaillement avec boulons calibrés sont autorisés. Les surfaces de
frottement sont de classes A ou B (cfr. ENV 1090-1).
Les assemblages sont préserrés pour éviter les chocs destructeurs dans les assemblages, pas
pour pouvoir compter sur la résistance par frottement. La régle précédente indiquait déja
explicitement qu’on ne peut pas compter sur une absence de glissement dans les assemblages

soumis a des sollicitations cycliques élevées lors du séisme.

9.7 Conception des assemblages évitant la concentration des déformations plastiques.

L’Eurocode 8 impose en termes généraux que la conception des assemblages évite la concentration ou
« localisation » des déformations plastiques [clause 6.5.5(1)], sans formuler de régles particulicres
relatives a ces assemblages. Il est donc utile d’expliquer ce que peut &tre un mauvais détail
d’assemblage, mais il faut d’abord mentionner qu’il existe dans I’Eurocode 8 des impositions
explicites qui ont le méme objectif de réalisation d’une bonne ductilité :
1. L’exigence d’un rapport f,/f, > 1 vise a une « propagation » convenable de la plasticité. En effet,
la formation d’une zone dissipative zone implique une “diffusion” de la plasticité, qui rend nécessaire
I’existence de 1’écrouissage : comme [’acier devient plus résistant en se plastifiant, les sections
plastifiées deviennent plus résistantes que les sections adjacentes ; pour cette raison, la plasticité
s’étend dans ces derni¢res, ce qui engendre une extension progressive de la zone plastifiée, jusqu’au
moment ou celle-ci devient suffisamment grande pour réaliser les capacités de déformation exigées.
L’écrouissage, qui correspond a (f, / fy ) > 1, est une propriété nécessaire pour propager la plasticité et
éviter que tout I’allongement plastique se produise dans la zone étroite de la premiére plastification.
Des aciers conformes a l’ EN 10025 sont tels que: f, / f, > 1,40.
2. La Cl. 6.5.4(1) de I’Eurocode 8, qui impose une régle de I’ Eurocode 3 pour les barres en traction,

vise aussi a empécher la concentration des déformations plastiques dans une zone étroite. On peut
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rappeler cette régle, typique du dimensionnement capacitif, qui impose que la résistance a la rupture
d’une section « fragile » avec trou A, soit supérieure a la résistance plastique de la pleine section
ductile 4 (pas de trous, pas de concentration de contraintes et de déformations), de sorte que la
plastification de la section sans trou ait lieu avant la rupture de la section avec trous :

Afy ! ymo < Anetfu! Ym2
Cette 2° condition, couplée a f,/f, > 1, garantit que la plasticité peut affecter la longueur enticre de

la barre. Elle implique souvent des précautions particuliéres au niveau des assemblages. Figure 9.22.
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Figure 9.22. Influence de la conception sur la résistance des assemblages.

Dans les assemblages, une conception évitant la concentration des déformations plastiques doit créer
les conditions pour que la plasticité s’étende dans une zone de longueur suffisante. On doit donc éviter
de plastifier en premier lieu dans une zone courte et de section plus petite que les sections adjacentes.
A la Figure 9.23, on montre sur un exemple une bonne et une mauvaise conception d’assemblage.
Considérons le cas d’une zone dissipative de type rotule plastique en bout d’une poutre de portique,
I’assemblage étant non disipatif. A cause de la forme du diagramme de moment sous séisme, les
extrémités de poutres sont inévitablement des zones dissipatives. De nombreux assemblages sont
possibles. Sur le dessin a) de la Figure, la plastification peut seulement se développer dans une zone
courte de longueur L, parce que (Mgq / Mgq ) dans la section avec plat de renfort ou plus loin, en
section courante de poutre, est plus petit que dans 1’assemblage, a proximité de 1’aile du poteau. Sur le
dessin b), la longueur possible de la zone plastifiée n’est pas limitée et peut atteindre, par exemple, une

longueur L, égale a la hauteur de la poutre.
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La capacité de rotation de ces 2 conceptions d’assemblage peut étre évaluée dans un cas concret. On
considere une poutre de hauteur d = 400 mm en acier S500 ( f, = 500 MPa ) dont I’allongement en
bout de palier plastique vaut : & mex = 10x & = 10x £,/ E=10x500/210000 = 2,38 %

Cette valeur correspond a un allongement & rupture supérieur a 20%.

La rotation plastique est égale a: 0= Al /(d/2) avec Al =Ly & ma OU Ly est la longueur de la

zone plastifiée - voir Ly, et Ly, ala Figure 9.23.

localized strain in L
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Figure 9.23. Influence de la conception d’assemblage sur la capacité de rotation

(d’apres Fardis &al, 2005).

Pour la conception a) de la Figure 9.23: L,, =10 mm & max = 2,38 % = A [=0,0238.10 =0, 238 mm
0=0,238/(400/2) =1,2 mrad (Note: 1,2 <<< 25 mrad!)

Pour la conception b) de la Figure 9.23: L, =400 mm &y max = 2,38 % = A[=9,52 mm

0=9,52 /(400/2) = 47,6 mrad (Note: 47,6 >> 35 mrad)
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La conception b) donne une capacité de rotation plastique élevée, supérieure aux 35 mrad exigés pour
les portiques de classe de ductilité DCH.

La conception a) est incapable d’assurer cette capacité de rotation.

Les conclusions pratiques de cet exemple sont immédiates:

- une longueur de zone plastifiée de 1’ordre de la hauteur de la section de poutre est nécessaire pour
former une rotule plastique efficace, ce qui n’est possible que si on évite une concentration des
déformations plastiques sur une longueur tres inférieure.

- & max Ctfy/ fy doivent étre adéquats

- pour un acier donné, des poutres de hauteur d plus grande ont une capacité de rotation plus faible,
puisque 6= Al/(d/2).

9.8 Effets des régles sur les dimensions des assemblages.

Les assemblages non dissipatifs adjacents aux zones dissipatives satisfont plusieurs conditions qui leur
confeérent des dimensions plus importantes qu’en projet non parasismique :
- la condition de sur-résistance par rapport a la résistance plastique de la barre
Rq= 1,1 you Ry
- la condition de ductilité de zone tendue A f; / ymo < Anetfu/ M2
- l’existence d’une inversion de signe des sollicitations de calcul, notamment les moments de
flexion en bout de poutres des portiques.
On montre schématiquement aux Figures 9.24 et 9.44 I’influence de ces conditions sur les dimensions

des assemblages non dissipatifs.

1 t1 | t2
I~ !
% A0 . , +1,1 yov M, pLRd,beam
n T | \u
i >d n2 -1,1 yoy My Ra,peam
- ail fC|2
NON SISMIQUE ZONE SISMIQUE
| |
a) b)

Figure 9.24. Influence des vérifications sismiques sur un assemblage poutre - poteau pleinement

résistant.
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9.9 1.e dimensionnement capacitif dans les régles relatives aux ossatures acier.

Le principe du dimensionnement capacitif est expliqué en 4.6. De nombreuses régles de projets

relatives aux divers types d’ossature en concrétisent 1’application. Leur logique est toujours d’imposer

de la fagon suivante une hiérarchie entre les éléments structuraux dissipatifs et non dissipatifs:

I’analyse élastique sous spectre de projet (spectre élastique réduit par g) fournit les sollicitations de

calcul dans les éléments non dissipatifs, soit par exemple 1’effort axial Ngq dans un poteau de

portique; cet élément n’est pas celui ou doit se former une zone dissipative, celle-ci devant étre

située, par exemple, dans une poutre voisine

la sollicitation de calcul dans cette poutre, par exemple le moment de flexion Mg, , est trouvée

comme résultat de la méme analyse

la section de poutre est choisie en respectant My rq > Mgq ;

cette section peut étre sur-résistante pour 2 raisons :

e il y a sur-résistance de section Q, du fait qu’on ne trouve pas une section strictement telle que
Mpyira = Mgq . Alors: Q= Mpira/ Mga

e il y a sur-résistance du matériau fourni par rapport a la valeur nominale, ce qui est pris un compte
par le facteur 7,

le dimensionnement capacitif du poteau, tel que les rotules plastiques se forment dans les poutres

alors que les poteaux restent élastiques doit considérer les 2 sources de sur-résistance décrites.

L’effort axial sismique de calcul est donc : 1,1 %y € Nggg. Dans cette expression, 1,1 est un

facteur de sécurité.

Dans certains types de structure ou d’élément structural, 1’effort axial sismique de calcul est

combiné aux effets gravitaires: ~ Ngg = Npag + 1,1 %oy ©Q Neag

Et la vérification du poteau est assurée en controlant: ~ Ngg < Npjra
De nombreuses relations de I’ Eurocode 8 correspondent a cette logique qui retient comme
facteurs de majoration des sollicitations de calcul des éléments non dissipatifs les facteurs de
sur-résistance des éléements dissipatifs: Cl. (4.29) pour toutes les ossatures en portique ;

relations (6.6), (6.12), (6.30), (6.31) pour les ossatures en acier et mixtes.

9.10 Ossatures en portiques. Régles de dimensionnement.

Généralités.

Les structures en portique d’acier, forts en vogue dans les batiments de grande hauteur aux Etats Unis

et au Japon, possédaient jusqu’en 1994 une réputation de structures trés ductiles, donc trés slres et

parfaitement adaptées au projet parasismique.
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Les tremblements de terre de Northridge (Los Angeles, USA,1994) et de Kobe (Japon, 1995) ont
nuancé cette vision. La ruine locale de centaines d’assemblages soudés a mis en évidence la nécessité

de mieux soigner la conception et I’exécution des assemblages en bout des poutres.

Critére de projet.

Comme on I’a vu en 5.2.8, les ossatures en portique doivent &tre congues pour que les rotules
plastiques se forment dans les poutres et non dans les poteaux, sauf a la base de l'ossature, au plancher
supérieur des batiments multi-étagés et pour les batiments a un seul étage.

Ce critere “poutres faibles-poteaux forts” est satisfait si :
- lacondition )’ My, 213> My, expliquée en 7.8.5 est respectée

- les conditions définies dans les paragraphes suivants sont respectées.
L’acceptation des rotules plastiques dans les poteaux a la base de l'ossature correspond au
fait qu’elles sont inévitables dans le mécanisme global souhaité (voir Figure 9.12). Des
rotules plastiques peuvent étre formées dans les poteaux sous le plancher supérieur des
bdtiments parce qu’a cet endroit elles ne correspondent pas a un mécanisme de ruine partielle

« d’étage », voir Figure 7. 2.

Poutres.

On veut y former les rotules plastiques. La section des poutres doit étre suffisante pour reprendre le

moment de flexion Mgy calculé dans I’analyse : My rq > Mg

On doit aussi vérifier que :

- les poutres ont une sécurité suffisante contre le déversement ; cette condition doit étre vérifiée en
supposant qu'il y a formation d'un moment plastique a une extrémité de la poutre — voir Figure
9.25.

- la résistance et la capacité de rotation des rotules plastiques ne sont pas diminuées par les

sollicitations de compression et de cisaillement, ce qu’on réalise en vérifiant qu’a l'emplacement

) N V.
ou l'on attend la formation des rotules : —Ed_<0,15 —Ed_<05
N, pLRd Vpl,Rd
Mg , Niq etVgq sont respectivement les valeurs de calcul du moment fléchissant, de I’effort normal et
de I’effort tranchant; Ny ra, Mpira, Vpira sOnt les résistances de calcul .

Veda =Viag T Veam 00 Veag est la valeur de calcul de I’effort tranchant dii aux actions non sismiques

et Veqm la valeur de calcul de I’effort tranchant dii a ’application des moments plastiques M, raa €t
M, ras avec des signes opposés aux sections d’extrémité A et B de la poutre.

Veam = (Mpiraa + Mpira)/L est la condition la plus défavorable ; elle correspond a une poutre de
portée L avec des zones dissipatives aux deux extrémités. La logique de ce choix est a trouver dans le

concept de structure a capacité dissipative: le dimensionnement des zones adjacentes au mécanisme
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plastique s'effectue en se référant non pas aux sollicitations de calcul, mais aux sollicitations

correspondant a 'existence du mécanisme plastique dans les zones dissipatives.

Si les sections de poutres sont de classe 3, on vérifie les conditions précédentes en remplacant Ny grq,

NEd

Mpl,Rda Vpl,Rd par Nel,Rda Mel,Rd et Vel,Rd- Si la condition < 0,1 5 n’est pas Vériﬁée, on tient COl’IlptC

N pLRd

de I’interaction M-N dans le calcul du moment plastique.

Figure 9.25. La stabilisation transversale des zones de rotules plastiques sous M et M est nécessaire

a leur efficacite.

Redistribution de moments dans les poutres.

Sous la combinaison de D’action gravitaire et de l’action sismique, les sollicitations maximales

positives et négatives de flexion dans les poutres calculée dans une analyse élastique de la structure

MEd

peuvent étre assez différentes. La section de poutre doit vérifier <1,0 pour la valeur absolue

pl,Rd
la plus élevée de Mgy . Cependant, les régles de I’Eurocode 3, qui autorisent une redistribution de
moment limitée, restent d’application — Figure 9.26. Utiliser cette possibilit¢é réduit Ie
surdimensionnement de 1’ossature, car 1'usage de profil de poutres plus faibles conduit aussi a des

sections moins importantes de poteaux, puisque celles-ci sont liées aux sections de poutres par la

condition ) M. 213> My, .
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ligne de référence

modifiée
M Ed,gauche
avant

redistribution M g4, droit avant redistribu

Ligne de référence

originale

|
M pl,Rd,ga@cW}‘m )M pl,Rd,droit
|

VEdM

Figure 9.26. Intérét de la redistribution de moment.

Poteaux.

Les poteaux doivent étre vérifiés en compression sous la combinaison la plus défavorable de 1’effort
normal et des moments fléchissants. On calcule Ngg, Mgq €t Vig comme suit :

Ny =1Lly,, QNEd,E + Ny

Mgy =1Lly,, QMEd,E + MEd,G

Vig = L1740y QVigp +Vigo

NeaG » Meag et Veag sont respectivement 1’effort de compression, le moment fléchissant et 1’effort
tranchant dans le poteau diis aux actions non sismiques incluses dans la combinaison d’actions pour la
situation sismique de calcul ; Nggg , Mrag €t Veqp sont respectivement ’effort de compression, le
moment fléchissant et 1’effort tranchant dans le poteau diis a I’action sismique de calcul ; %, est le
coefficient de sur-résistance du matériau. £2 est la valeur minimale du coefficient de sur-résistance de
£ = Mpirai/ Mrq; de toutes les poutres dans lesquelles se situent des zones dissipatives. Mggq; est la

valeur de calcul du moment fléchissant dans la poutre 1 dans la situation sismique de calcul. My rq; est

le moment plastique de la section choisie pour réaliser la condition Ed

<1,0 dans la poutre.
pLL,Rd

On note que la vérification en flexion du poteau définie ci-dessus est une variante de la
condition standard ) M p. 21,3) My, . Cette variante n’est toutefois utilisable qu une fois

la structure définie et son analyse effectuée. La condition standard conserve donc tout son

intérét lors du premier dimensionnement.
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Dans les zones des poteaux ou il est accepté que se forment des rotules plastiques, c’est a dire a la base
de I’ossature, au dernier niveau des batiments a étages multiples et dans le cas des batiments a un seul
étage, la vérification doit considérer 1’interaction M-N, le moment sollicitant dans ces rotules

plastiques étant égal a M, rq.

T 4
L’effort tranchant des poteaux Vg4 est limité a: v Ed < 0,5
pl,Rd

La résistance au cisaillement des panneaux d’ame encadrés des assemblages poutres - poteaux (voir

. . .. pr Ed
Figure 9.27 ) doit respecter la condition : ——— <1,0 .
wp,Rd

Vupea estla valeur de calcul du cisaillement dans le panneau d’ame, d aux effets des actions, en
tenant compte de la résistance plastique des zones dissipatives adjacentes dans les poutres ou les
assemblages. V., ra st la résistance plastique au cisaillement du panneau d’ame, calculée en
négligeant 1’effet de 1’effort normal et du moment fléchissant sur cette résistance. Si le panneau d’ame
est susceptible de voiler (4me élancée), la condition devient: Vypgq < Vi ra ou Vypra estla

résistance au cisaillement vis-a-vis du voilement du panneau d’ame « encadré ».

\

J\ Figure 9.27. Panneau d’ame de poteau « encadré ».
En raison de I’existence en situation sismique de moments de flexion plastiques de signes opposés en

bout des poutres aboutissant au nceud -Figure 9.28-, le cisaillement de calcul Vs appliqué au

panneau d’ame du poteau est important.
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panneau d'ame raidi

poutre 2

S
My — :':u
h h
-
M 2 Vs
Ml = Mpl, Rd,gauche MZ = Mpl, Rd,droit Vs = pr,Ed

Figure 9.28 . Sollicitation du panneau d'ame raidi d'un poteau.

Si ces moments plastiques se développent dans les sections de poutres directement adjacentes au
poteau, la sollicitation de cisaillement du panneau ¥y, gq est égale a:

Vip.ed = Myl rd, gauche / (dgauche — 2gauche) T Mpird, droite / (Aaroite— 2t droite) T V'sd, poteau

Si ces moments plastiques se développent a une distance D de I’aile du poteau, les moments My, rq de
la relation précédente doivent étre remplacés par les moments Mgy suivants :

Msd gauche = Mpird, gauche T VedMgauche X D €t Msddroite = Mpi,rd, droite T VEd M,droite X D

Le cisaillement de calcul Vy,gq est généralement supérieur a la résistance au cisaillement Vi, rq du
panneau d’ame des poteaux réalisés avec des profiles laminés, ce qui oblige a placer des plats de
renfort, soit soudés sur I’ame, soit placés parallelement a celle-ci. Figure 9.29. Les soudures

d’assemblage des renforts doivent étre au moins aussi résistantes que les renforts eux-mémes.

A Section A-A
-
- "Doubler plate"

A

Figure 9.29. Deux options de renfort au cisaillement du panneau d’ame de poteau.
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V
. Ed . L - ey , .
Note. La condition —2==<1,0 refléte une décision quant a I’acceptabilité de déformations
wp,Rd

plastiques en cisaillement du panneau d’dme. On sait que ce mécanisme plastique est tres

ductile et stable. Toutefois, deux raisons justifient de ne pas le retenir comme phénomene

dissipatif de base dans les ossatures en portique:

O le mécanisme global défini comme critére de projet est de type “poutres faibles- poteaux
forts”, afin de former des zones plastiques a chaque niveau du bdtiment et d’éviter un
mécanisme d’étage (“étage mou”); dans ce concept, les poteaux restent complétement
élastique; accepter les plastifications en cisaillement des panneaux d’ame irait a
[’encontre de ce concept. Figure 9.30.

0 les déformations de cisaillement des panneaux d’ame impliquent la flexion plastique
locale des ailes des poteaux au niveau de [’assemblage des raidisseurs transversaux. Si la
poutre est soudée au poteau, cette flexion locale ajoute des déformations plastiques dans

la zone la plus sollicitée, ce qui peut entrainer des fissurations par exces d’allongement

local et la ruine de ’assemblage. Figure 9.31.

7 RN . 29\

Figure  9.30. Le cisaillement de  panneaux  donne-t-il un  mécanisme  global ?

LOCAL KINKS

LOCAL KINK _/

CRACKS

Figure 9.31. La flexion d’aile de poteau résultant de

la déformation de cisaillement du panneau d’ame contribue a sur- solliciter les soudures de poutre.
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7
. Ed o Lo, , . . o
La condition —2==<1,0 signifie en fait qu’on accepte des déformations plastiques limitées
wp,Rd

du panneau d’dme, puisqu’on accepte une simultanéité de plastification dans la poutre et dans
le panneau d’dme. Cette décision est supportée par les essais, qui montrent que les
comportements d’assemblages les plus ductiles sont observés dans ce cas. Toutefois,
[’Eurocode 8 impose que, si des expériences sont effectuées pour évaluer la capacité de
rotation plastique 6, , la déformation de cisaillement du panneau d’dme du poteau ne peut pas

représenter plus de 30 % de 6, (voir définition de 6, ci- apres).

pr,Ed

On notera enfin que la relation <L0 est moins ouverte qu’il ne parait a des

Vip.rd
déformations plastiques du panneau d’dme. En effet, la résistance de calcul de [’acier au
cisaillement utilisée pour évaluer V,,r, est égale a f, N3, mais les essais cycliques sur
panneaux d’acier cisaillé —voir Figure 9.8- montrent que passé le 1 cycle cette résistance est
égale a f, , ce qui réduit la probabilité de déformations de cisaillement trop importantes du

panneau d’ame.

Assemblages poutre-poteau.

Les zones dissipatives peuvent se trouver en section courante des poutres ou dans les assemblages

poutres-poteaux.

Il faut qu’indépendamment de 1I’emplacement prévu des zones dissipatives la capacité de rotation de la

zone de rotule plastique 6, soit supérieure a :

- 35 mrad pour les structures appartenant a la classe de ductilit¢ DCH.

- 25 mrad pour les structures de classe de ductilit¢é DCM ou g > 2.

6, est une capacité de rotation sous chargements cycliques, qui doit étre assurée sans qu’il y ait

dégradation de résistance et de rigidité supérieure a 20 %. La rotation 6, est définie comme:

6,=0/0,5L
fleche de la poutre au milieu de la travée (voir Figure 9.32)

portée de la poutre.
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Figure 9.32. Définition de 6, dans |’Eurocode §.

Les capacités de rotation requises ainsi définies ne sont pas reliées a la demande de rotation
plastique correspondant a une structure particuliere dans une zone de séismicité donnée. On
peut s’en étonner. En fait elles correspondent a une situation exigeante . séismicité élevée,
structures raides. La hauteur des profils utilisés dans la construction de bdtiment en Europe
depasse rarement 500 mm ; dans ce cas, les études expérimentales montrent que les capacités
de rotation 0 exigées sont atteintes sans difficulté, si les assemblages sont bien congus et bien
exécutes. Les criteres fixés (25 mrad, 35 mrad) sont plutot des seuils séparant les mauvaises
conceptions, qui rompent vers 10 mrad, des conceptions saines, qui atteignent 50 mrad et

plus.

Si des assemblages a résistance partielle sont utilisés, le dimensionnement en capacité des poteaux se
référe a la capacité plastique de ces assemblages. Il faut aussi que la stabilité des éléments connectés
aux assemblages soit démontrée a 1’état limite ultime et que 1’effet des déformations des assemblages
sur le déplacement horizontal soit calculé par une analyse globale statique non linéaire (en poussée

progressive) ou une analyse temporelle non linéaire.

Si les zones dissipatives sont dans les poutres, chaque assemblage fait I’objet d’un dimensionnement
capacitif par rapport a la poutre qu’il attache : Mry,connection = £1,1 Yov MpiRdsbeam

Cette dernicre condition est beaucoup plus exigeante que la condition du projet statique et elle
influence significativement les dimensions et le cotit des assemblages. Figure 9.24.

La vérification au cisaillement de I’assemblage s’écrit comme suit :

VRd,connection 2 VEd = Ed,G + 1’17/0V QVEd,E

Ces symboles ont été définis pour les relations de vérification des poteaux.
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Les conditions a vérifier pour la résistance en flexion et au cisaillement des assemblages ont une
conséquence qu’il faut mettre en évidence, parce qu’elle peut étre capitale dans le cas d’assemblage ou
les ailes de la poutre sont soudées a 1’aile du poteau et ou I’ame de la poutre est fixée au poteau par
I’intermédiaire d’un gousset soudé au poteau. Figure 9.33.

La résistance plastique en flexion de la poutre Mj rapeam €5t la somme du moment plastique des ailes
M) fianges = b te fy (d+t;) et du moment plastique de I’ame My wep = £, & Sy /4.

Les soudures bout a bout des ailes de poutre a 1’aile du poteau ou a un plat d’extrémité assure sans
difficulté la transmission du moment Mp, fanges , mais il est impératif de dimensionner I’assemblage
d’ame pour transmettre My b, €n respectant la condition :

Mgaweb comection = 1,1 Yoy Mptwer = 1,1 Jou b & 1/ 4

Si I’assemblage d’ame est réalisé a I’aide d’un gousset, cette derni¢re condition implique :

- un gousset plus résistant que 1’ame de la poutre ;

- des soudures en haut et en bas du gousset, en plus des soudures d’angle verticales assurant

la transmission du cisaillement.

v

A

+

¢

.}

‘f

Figure 9.33. Assemblage de poutres ou les ailes sont soudées a l’aile du poteau et ou I’dme est soudée

a un gousset soudé sur l’aile du poteau ; les boulons servent en phase de montage.

Assemblages en travée.

Le dimensionnement en capacité s’applique aussi aux assemblages des poutres en travée : ceux ci
doivent transmettre un moment de flexion et un cisaillement cohérent avec I'hypothése de zones
dissipatives d'extrémité. Ainsi, le moment sollicitant dans la section CC de la Figure 9.34 doit étre
établi en considérant :

My=Mg= Mpl,Rd
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= 1

-)Mpl,Rd

Figure 9.34. Diagramme des moments de flexion a I’ELU sous action sismique horizontale en section

courante d’une poutre de portique.

9.11 Conception des assemblages poutre - poteau des ossatures en portique.

11 existe beaucoup de configurations possibles de la zone de bout de poutre et des assemblages poutre -
poteau dans les portiques. Une conception saine a pour principe d’éviter les concentrations de
contraintes — voir 9.7.

Les zones dissipatives peuvent &tre situées dans les assemblages, s’ils sont a résistance partielle ou
semi-rigides. On utilise alors des composants de diverses natures, platines d’extrémité flexible,
corniéres, dont on a dit en 9.2 qu’ils possédaient des capacités dissipatives. Il n’existe pas a I’heure
actuelle de méthode validée d’évaluation de la capacité de rotation des assemblages a résistance
partielle soumis a des déformations plastiques alternées cycliques ; le potentiel de développement est
grand.

Les rotules plastiques sont classiquement situées dans les poutres, pas seulement a cause du manque
de données sur les assemblages partiellement résistants, mais aussi parce que les ossatures en portique
étant par nature tres flexibles, I’ajout d’une flexibilité a 1’assemblage doit étre compensé par [’usage de

profils plus raides et donc plus cotiteux que si les assemblages sont « rigides ».

Si on utilise des assemblages « rigides », on peut viser deux objectifs différents quant a la localisation
de la zone de « rotule plastique » :

1. La rotule plastique est formée dans une section immédiatement adjacente a 1’aile du poteau.
C’est la situation normale avec des assemblages de conception classique (voir Figure 9.24b).

2. La rotule plastique est déplacée a quelque distance de ’aile du poteau, de maniére a séparer

les déformations plastiques de la rotule plastique des concentrations de contraintes de 1’assemblage.
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Des campagnes expérimentales effectuées en Europe ont montré que des assemblages classiques du
type montré a la Figure 9.24b permettent d’atteindre sans probléme les capacités de rotation plastique
requises, a condition d’utiliser des matériaux de base, des soudures, des préparations et procédés de
soudage convenables : chanfreins en K des ailes, reprise de soudage au dos, etc. Cependant, aux Etats
Unis, ou les dégats consécutifs au séisme de Northridge (1994) ont provoqué une remise en question
totale des assemblages soudés, 1’accent a ét€¢ mis sur des conceptions dans lesquelles la rotule
plastique est formée a quelque distance de 1’aile du poteau. Cet objectif peut étre atteint en utilisant 2

stratégies différentes:

a. le renforcement de I’assemblage. Figure 9.35.
b. I’affaiblissement de la poutre, dont on réduit la section en retaillant les ailes du profil. Figure
9.36.

Cette 2¢ idée, originellement développée a 1’Université de Liége en 1990 (Plumier, 1990) est
largement utilisée aux Etats-Unis, ou elle est désignée comme « RBS » (Reduced Beam Section) ou
« dogbone » (« os de chien », vu sa forme —Figure 9.36). Des essais ont établi la meilleure géométrie
de découpe, voir Figure 9.37.¢), ainsi que I’état de surface des coupes nécessaire pour éviter
I’amorcage prématuré de fissures dans la zone de section réduite : meulage a blanc des traces
d’oxycoupage.

On montre les stratégies de renforcement et d’affaiblissement aux Figures 9.35 et 9.36.a).

'_\,I'"'—- -—\J"'«_.

Figure 9.35. Stratégie de renforcement de l’assemblage.

NI
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Figure 9.36. Stratégie d affaiblissement de la poutre par réduction de largeur des ailes.

On peut montrer que la réduction des sections des poutres n’implique pas de passer a des profils de

section supérieurs. Ceci est dii :
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- au caractere treés local des réductions de section, qui influence peu la flexibilité¢ de 1’ossature
et donc influence peu les périodes de I’ossature
les sollicitations
I’effet P-4
- au fait que les dimensions des barres des ossatures en portique sont presque toujours fixées
par la nécessité de donner a 1’ossature assez de raideur, ce qui conduit a des ossatures

surabondantes en résistance.

Ainsi, dans I’exemple de prédimensionnement d’une ossature en portique présenté au Chapitre 15, les
sections de poutres nécessaires pour satisfaire les critéres de déformation sont des IPES00:
Miyira =2194.10° x 355 = 778,9 kNm > Mg = 591,4 kNm
Il y a donc surrésistance et une réduction locale de section est possible, par un facteur de 1’ordre de
778 / 591 = 1,31 (un peu plus en réalité, du fait de la position de la rotule plastique écartée du poteau
en cas de RBS, voir Figure 9.38 et le paragraphe relatif & la conception des affaiblissements de
section).
Cette réduction de section réduit évidemment la résistance de 1’ossature, qui reste pourtant
surabondante quant a sa résistance plastique globale.
En effet, la résultante horizontale de cisaillement de calcul Fyx par file de portique vaut : Fyx = 586 kN
Le mécanisme global plastique implique :

- 4 rotules en pied des poteaux soit 2 suivant I’axe faible et 2 suivant I’axe fort

- 36 rotules plastiques en bout des poutres.
Le travail virtuel de la résultante globale de cisaillement V, dans la structure inclinée de ¥ vaut :
We=23HV, ¥
H=174m=17,4.10 mm et W, = 11599 V, ¥
Le travail virtuel intérieur a 1’ossature, en supposant toutes les rotations plastiques 8 égales dans toutes
les rotules plastiques vaut :

VVi =2 (Mpl, poteau,axe faible + Mpl, poteau,axe fort ) + 36 Sy]‘lpl, poutre

My, poteauaxe faible = 693.10° Nmm My, poreanaxe fore = 1674.10° Nmm My poure = 778.10° Nmm
La relation W, = W, permet de calculer V, , résistance du mécanisme global au cisaillement. On
trouve : V. sans réduction de section des poutres : V,=2825 kN >> Fix = 586 kN

V., avec réduction de section des poutres : V,=2074 kN >> F,x = 586 kN

Cette évaluation est approchée, car elle ignore I’effet P-4, mais elle montre bien pourquoi la réduction
locale de sections est une option économiquement intéressante :

- les assemblages transmettent des sollicitations réduites et sont donc moins coliteux

- lasécurité est similaire, car la résistance globale en cisaillement V,, reste largement

supérieure a la résultante horizontale de cisaillement de calcul Fy,x
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Conceptions recommandées des détails d’assemblage.

1l existe a I’heure actuelle des guides de conception des assemblages poutre — poteau pour les
ossatures en portiques autostables (FEMA2000, CISC2000, AISC2000, Guide AFPS2005). Ils sont le
résultat d’importants efforts de recherche développés a ce sujet depuis 1995. Dans le contexte des
pays appliquant I’Eurocode 8, les informations explicites se trouvent dans les Annexes Nationales
d’application de ce code. Les trois principes de conception définis plus haut (rotule plastique
adjacente a I’assemblage, stratégie de renforcement de poutre, stratégie d’affaiblissement de section)
peuvent étre appliqués.

On associe au Tableau 9.3 conceptions d’assemblage et Classes de Ductilité. On montre ces
conceptions d’assemblages aux Figures 9.37a) a 9.37f). 1l faut remarquer que :

- d’autres types d’assemblage que ceux du Tableau 9.3 sont acceptables et mentionnés dans
les références FEMA2000 et AISC2000, en particulier des assemblages a résistance partielle et des
assemblages brevetés ;

- ces références fournissent des indications détaillées a propos du métal de base, du métal
d’apport des joints soudés et de la géométrie des détails (lunules dans I’ame de poutres, etc) ;

- certaines références définissent un nombre trés restreint d’assemblages adéquats, ceux qui
sont de la maniére la plus certaine capables d’assurer une ductilité élevée (3 assemblages seulement
dans la référence CISC2000 par exemple) ;

- il existe de légeres divergences entre les références a propos des assemblages correspondant
a une classe de ductilité donnée.

C’est en particulier le cas de I’assemblage o les ailes sont soudées et I’ame boulonnée a un gousset
(type marqué * au Tableau 9.3 , Figure 9.37 a)). Cette association de composants soudés et boulonnés
dans une méme section résistante, qui correspond a un mélange de "dur" et de "mou" ; peut entrainer
la surcharge du « dur » (les soudures) et une ruine prématurée sans grande capacité de rotation. Ceci

explique pourquoi cet assemblage est classé en basse Ductilit¢ DCL (Eurocode 8) ou OMF (AISC).

W

R R

A
Figure 9.37.a. Type d’assemblage de poutre — poteau peu ductile et peu recommandé: les ailes sont
soudées alors que I’dme est boulonnée.
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Tableau 9.3. Type d’assemblage et applicabilité dans une Classe de Ductilité

Classe de Ductilité
Description de I’assemblage Maximum autorisé
Europe USA
Ailes de poutre soudées, ame de poutre boulonnée a un gousset | DCL * OMF*
d’ame soud¢ a I’aile du poteau. Fig. 9.37.a
Ailes de poutre soudées, ame de poutre soudée a un gousset DCH SMF
d’ame soudé a I’aile du poteau. Fig. 9.34
Ailes de poutre boulonnées, ame de poutre boulonnée a un DCH SMF
gousset d’ame soudé a ’aile du poteau. Fig. 9.37.b
Platine d’extrémité non raidie soudée a la poutre et boulonnéea | DCH SMF
I’aile du poteau par 4 rangées de boulons. Fig.9.37.c
Platine d’extrémité raidie soudée a la poutre et boulonnée a DCH SMF
I’aile du poteau par 8 rangées de boulons. Fig. 9.37.d
Poutre avec réduction de section. Ailes soudées, ame de poutre DCH SMF
boulonnée a un gousset d’ame soudé a I’aile du poteau. Fig.
9.37.e
Poutre avec réduction de section. Platine d’extrémité non raidie | DCH SMF
soudée a la poutre et boulonnée a I’aile du poteau par 4 rangées
de boulons. Comme Fig. 9.37.a, mais avec réduction de largeur
des ailes

*Toléré en DCM (équivalent a IMF) dans certains pays.

VA
v
T Y i
K HEY @ @ @
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I O O F:b’wrrrr.“fn'
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% Y\

Figure 9.37.b. Ailes boulonnées ; ame boulonnée a un gousset soudé a [’aile du poteau.
A gauche : assemblages avec des plats. A droite : assemblages avec deux T.
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Figure 9.37.c. Assemblage par platines d’a bout non raidies soudées a la poutre et boulonnées a [’aile
du poteau par 4 rangées de boulons.
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Figure 9.37.d. Assemblage par platines d’a bout raidies soudées a la poutre et boulonnées a l’aile du
poteau par 8 rangées de boulons.
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Figure 9.37.e. Poutre avec réduction de section « dogbone » (os de chien, vu sa forme) ou « RBS »
(Reduced Beam Section). Ailes soudées, dme soudée a un gousset soudé a la semelle du poteau.

/

Figure 9.37.f. Détail des lunules suivant FEMA 350 [7].

www.GenieCivilPDF.com



941

Conception des affaiblissements de section.

La meilleure découpe d’un affaiblissement de section est circulaire et correspond a la Figure 9.37.e.
Cette découpe respecte les conditions géométriques suivantes. La longueur s de la découpe circulaire
et la distance a entre le début de la coupe et 1’aile du poteau sont définies par :

056<a<075b 0.65h < s < 0.85Ah

b est la largeur de I’aile de poutre et h la hauteur de la poutre.

La profondeur ¢ de la découpe est telle que : 0.20b6 < ¢ < 0.25b

On peut alors calculer le moment de flexion plastique My rqrps de la section réduite, puisque la largeur
d’aile réduite vaut : b, =b — 2¢

Comme la rotule plastique se forme a une distance X = a + s/2 de I’aile du poteau, le moment
appliqué a I’assemblage poutre poteau vaut :

Meq connection = Mpirares + Veap X X

Dans cette expression, Veqg =2 Mpirarss /L. L’ est la distance entre les rotules plastiques situées
aux extrémités gauche et droite de la poutre. — Voir Figure 9.38.

Si MRd,connection = 1,1 Yov MEd connection » 1’ @ssemblage est adéquat.

Si la section critique est située a 1’axe du poteau (comme dans le cas du panneau d’ame de poteau), le
moment de flexion a prendre en compte vaut :

Meqgcoumn = Mpirares T Vedg X X'

Avec: X =X+ h/2

La vérification de cisaillement a ’assemblage s’écrit : V

Rd,connection

2 Vg = rG T Lly,, ‘QVEd,E

Le panneau d’ame de poteau doit étre vérifié sous I’action combinée de Mgq connection €t VEd -

Ll
L

RBS RBS

% )M pl, Rd,RBS g )M pl, Rd,RBS

VEdE he VEdE
|

)

/|\

<—>
X x'

Figure 9.38. Calcul du moment et de [’effort tranchant de calcul dans I’assemblage au voisinage
d’une réduction de section de poutre.
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9.12 Ossatures avec triangulation a barres centrées.

Aspects spécifiques du comportement des ossatures a triangulations centrées.

Le comportement des mailles triangulées soumises a une action cyclique correspondant a un séisme
rend difficile la définition de méthodes d’analyse simples.

Dans le domaine élastique, les diagonales comprimées et tendues participent a la raideur et a la
résistance de la maille.

Mais aprés un premier flambement, le comportement d’une diagonale comprimée se dégrade, tant en
raideur qu’en résistance (voir Figure 9.39). Ce comportement est influencé par 1’élancement de la
barre, la dégradation des boucles d’hystérésis étant plus rapide si la barre est plus ¢lancée.

Ce comportement évolutif en compression au cours des cycles conduit a des approches de projet
différentes selon qu’on tient compte ou non d’une collaboration des diagonales comprimées a la
résistance du contreventement. Dans |’Eurocode 8, 1’analyse standard proposée est du type
« diagonales tendues seules présentes » pour les mailles en X, mais pour les mailles en V ou A on

compte aussi sur les diagonales comprimées.

Figure 9.39. Comportement d’une maille triangulée sous action cyclique alternée.

De nouvelles conceptions d’ossatures a triangulations centrées évitent les problémes d’analyse liés au
comportement des diagonales comprimées, en empéchant le flambement de se produire, grace a :
- des assemblages dissipatifs dont la résistance plastique est inférieure a la résistance des
diagonales au flambement. Voir 9.13. et Figure 9.47.
- des sections spéciales de diagonales, ou la barre transmettant 1’effort est insérée dans un
tube, qui ne reprend pas d’effort axial, mais soutient latéralement la section active et

empéche son flambement. Voir 9.14 et Figure 9.49.
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Objectif du projet dissipatif d’ossatures avec triangulation a barres centrées.

L’objectif du projet est de former un mécanisme global plastique dans lequel:
- les zones plastiques sont les diagonales ou leurs assemblages
- il n’y ani flambement, ni voilement des poutres et poteaux.

La figure 9.40 a) présente le mécanisme global plastique visé et la Figure 9.40 b) un mécanisme

i
|

plastique local et donc non souhaitable.

N\VZNVZNNZANNZ AN ANVZANNZANZN

a) b)
Figure 9.40
a). Mécanisme global plastique défini comme objectif pour les ossatures a triangulation centrée en X.
b). Mécanisme d’étage, a éviter (c’est un exemple de mécanisme de ruine partiel que [’on cherche a
contrecarrer par la condition d’homogénéité des rapports €. = Ny rai / Neaj des diagonales).

Vu la différence dans la prise en compte des diagonales comprimées dans les triangulations en X et en
V ou A, I’analyse standard et certains critéres proposés dans 1’Eurocode 8 sont différents pour ces 2
types de triangulation. On les présente séparément pour ces deux topologies.

Les triangulations en K ne peuvent étre dissipatives — voir Figure 9.11.

De facon générale, les éléments diagonaux de triangulation doivent &tre placés de telle sorte que la
structure présente a chaque étage des caractéristiques forces/déplacements semblables pour chaque
sens de I’action sismique. Pour cela, on respecte :

|4 -]

— <0,05 ou A" et A sont les aires des projections horizontales des

a chaque étage :

sections droites des diagonales tendues, lorsque les actions sismiques horizontales ont
respectivement une direction positive et une direction négative (voir Figure 9.41).
- une condition d’homogénéité des surrésistances de section (2 des diagonales dissipatives,

expliquée plus loin.
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Figure 9.41. Symétrie des contreventements.

Analyse des ossatures a triangulation en X.

L’analyse standard s’effectue en considérant que :

sous charge gravitaire, seules les poutres et poteaux sont présents dans le modeéle ;

sous I’action sismique, seule la diagonale tendue est présente dans le modéle. Figure 9.45.

Comme la stabilité est réalisée en ne considérant que les diagonales tendues, qui ne sont pas sujettes a

instabilité, le coefficient de comportement attribué aux contreventements en X est élevé : g = 4.

On peut effectuer 1’analyse des contreventements en X en tenant compte aussi des diagonales

comprimées, par une analyse non linéaire statique ou dynamique tenant compte des résistances des

diagonales avant et aprés flambement sous des sollicitations cycliques et élasto-plastiques.

Le modele proposé ci-dessus pour [’analyse élastique de la réponse sismique est
« artistique », au sens « art de l’ingénieur ». La raideur d’un modele de structure dans lequel
les diagonales comprimées sont absentes est, aux premiers instants du séisme, inférieure a la
raideur réelle, de sorte que les sollicitations calculées sont aussi inférieures a la réalité ; ceci
résulte de la forme du spectre de réponse en accélération, qui présente une branche
descendante pour des périodes T croissantes.

La structure modeéle, ou la moitié des diagonales réelles sont absentes, pourrait aussi, si on

n’y prenait garde au moyen de conditions adéquates (voir la conditions sur A etla Figure
9.42), conduire a la sous-estimation de la résistance globale maximum de la structure réelle,
qui est atteinte lors du 1 flambement des diagonales comprimées et des sollicitations
correspondantes dans les éléments non dissipatifs (poutres et poteaux). Par contre, la
resistance plastique globale de la structure est sous-estimée en négligeant la résistance post

élastique des diagonales comprimées.
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Dimensionnement des diagonales dans les triangulations en X.

La résistance plastique Ny rq de la section brute des diagonales doit vérifier: Npra = Neag

L’¢élancement relatif 4 est limité: 1,3< A< 2,0.

Aucune limite ne s’applique a A dans les structures ne comportant pas plus de deux niveaux

(batiment R+1).

La limite inférieure 1,3 est définie pour éviter une surcharge des poutres et poteaux pendant
la phase précédant le flambement. A ce moment, tant les diagonales comprimées que tendues
sont actives et offrent égales raideurs et résistances. 1l y a une limite supérieure a la
résistance élastique Vi offerte par une maille triangulée: elle est atteinte lorsque la
sollicitation de la diagonale comprimée est égale a sa résistance au flambement. Alors, la
réponse de la maille triangulée s’approche de la situation « idéalisée » définie pour
[’analyse : c’est la diagonale tendue qui apporte [’essentiel de la raideur et de la résistance,
car ces caractéristiques chutent fortement dans la barre comprimée flambée. Si les diagonales
sont trop trapues, la résistance maximale élastique Vi offerte par la maille triangulée avant
flambement de la diagonale comprimée peut étre supérieure a la résistance plastique V,rq
offerte dans la situation « idéalisée » de I’analyse élastique ou une seule diagonale tendue est

considérée présente. Figure 9.42. Ce sera le cas si : ¥ =Nrq flambement / Npira > 0,5. La condition

A > 1,3 correspond a un facteur de réduction de résistance y qui vaut au maximum 0,47et

évite une sur-sollicitation des poteaux et poutres lors du 1 flambement des diagonales .

|
Fal

= Sar 777 RN/

Figure 9.42. Lois de comportement Force F — Déplacement 6 d’une maille avec triangulation a barres

centrées a) ne respectant pas la condition A>13 b) respectant cette condition c) du modele de

calcul de I’Eurocode 8.
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La limite supérieure A =20 a une Justification liée aux phénomenes dynamiques dans la
charpente. Lors des oscillations alternées de la structure sous séisme, des diagonales trés
élancées peuvent subir, aprés compression et flambement, un déchargement suivi d’une
remise en traction brutale impliquant un choc. Les rotules plastiques flexionnelles formées
lors du flambement en bout des diagonales a leur encastrement aux assemblages atténuent cet
effet, sileur résistance flexionnelle est « suffisante ». On estime qu’il en est ainsi si A <20.
On a toutefois considéré cette condition, qui empéche [’utilisation de cables comme
diagonales, comme inutilement contraignante pour les petits bdtiments de type R+1, d’ou la

regle additionnelle dans ce cas. On pourrait sans doute envisager la méme tolérance de fagon

plus genérale pour le 1/3 supérieur des ossatures.

Dans les ossatures ou les diagonales sont découplées (voir Figures 9.14, 9.15 et 9.43), une seule

condition limite 1’élancement des diagonales: A< 2,0.

Le risque de voir Ving > Vyira dans une maille rectangulaire comportant une seule diagonale

n’existe pas et la condition A > 1,3 n’est donc pas nécessaire. Par contre, on doit aussi,
dans ce type de topologie, considérer dans le dimensionnement des poteaux et poutres la
circonstance ou les diagonales sont comprimées jusqu’a un effort de compression égal a leur
résistance au flambement car elle peut correspondre a des sollicitations de compression ou de
traction plus élevées dans ces poteaux ou poutres que lorsque les mémes diagonales sont

tendues jusqu’a Ny rq.

>

\
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Figure 9.43. Ossature a triangulation a barres centrées ou les diagonales sont découplées.

Afin de réaliser un mécanisme plastique global de 1’ossature impliquant de nombreuses zones
dissipatives, un critére d’homogénéité des valeurs du rapport £2 = Ny ra; / Neari de la résistance de
chaque diagonale i a la sollicitation de calcul est défini. Il impose de vérifier que la surrésistance
maximale (2., ne différe pas de la valeur minimale (2, de plus de 25%. L’effet pratique de cette

régle est une réduction progressive des sections des diagonales sur la hauteur de la structure.
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Assemblages des diagonales dans les triangulation en X.

Les assemblages des diagonales dissipatives doivent étre sur-résistants par rapport aux diagonales
assemblées :  Nra = 1,1 %v Npirai
Si les assemblages sont boulonnés, des pieéces additionnelles, telles que plats soudés rapportés ou

cornieres (voir Figure 9.44), sont toujours nécessaires pour assurer la sur-résistance requise.

a b . 1,1 YovNpl,Rd

Figure 9.44. Assemblages boulonnés a) classiques et b)c) sur-résistants de diagonales dissipatives.

Les assemblages dissipatifs semi-rigides et/ou a résistance partielle sont admis s’ils ont une capacité
d’élongation cohérente avec les déformations globales attendues de [’ossature et si I’effet de la
déformation des assemblages sur le déplacement horizontal est pris en compte dans une analyse
globale statique non linéaire (en poussée progressive) ou une analyse temporelle non linéaire. On

présente des développements relatifs a de tels assemblages en 9.13.

Dimensionnement des poutres et poteaux.

Les poutres et poteaux font I’objet d’un dimensionnement capacitif se référant a la résistance plastique

des diagonales (ou de leurs assemblages si ceux-ci sont les zones dissipatives) :

Npl,Rd (Myy) 2 Ny + Ly, Q2.Ngyg

Cette relation correspond a la logique du dimensionnement capacitif expliquée en 9.9.

Npira (Mgg) est la résistance au flambement de la poutre ou du poteau tenant compte de I’interaction de
la résistance au flambement avec le moment fléchissant Mgy , valeur de calcul de M dans la situation
sismique de calcul.

Ngag est I’effort normal dans la poutre ou le poteau, du aux actions non sismiques incluses dans la
combinaison d’actions, pour la situation sismique de calcul..

Ngqg est I’effort normal dans la poutre ou le poteau, due a I’action sismique de calcul. x, est le
coefficient de sur-résistance du matériau. 2 est le coefficient de sur-résistance de section, valeur

minimale de £ = Njjraj / Neagi sur toutes les diagonales du systeme de triangulation —Figure 9.45.
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(avec Npirq; résistance de calcul de la diagonale i et Ngqgi valeur de calcul de I’effort normal dans la

méme diagonale i dans la situation sismique de calcul).

F2
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Diagonales Poteau 3.
Sollicitation résultante Ng43 et résistance requise du poteau 3
0 - N pl,Rd2
? NEd,Ez Nigs = NEd,63 + 1’17o\fQNEd,Ea
/,Rd1
@= Np— >
Ed E1 Npl,Rd3 2 Ny

Q=min(Q,,Q,)

Figure 9.45. Détermination des sollicitations des éléments non dissipatifs poteau ou poutre d’une

ossature a triangulation en X selon le concept du projet a capacité dissipative.

On peut debattre de la valeur de 0 a considerer dans

Npl,Rd (M) = Nggo + Lly,, -Q-NEd,E

En effet, il serait plus du coté de la sécurité de prendre €, plutét que €2, , ce qui conduirait
a des valeurs de N, gq (Mgy) plus élevées, d’un facteur 1,25 au maximum . Dans |’Eurocode 8,
on a estimé qu’il était exagéré de prendre les 2 facteurs de sur-résistance €2 et y,, a leur
valeur maximale et que 1,10, était une estimation raisonnable d’un (2 moyen dans une
population des 2 comprise entre €, et 1,250,..

On peut aussi critiquer le fait que ce « dimensionnement capacitif » ignore [’existence d’une
résistance en compression « post flambement » des diagonales comprimées, alors que cette

résistance existe et qu’on peut l'évaluer (voir plus loin). En toute rigueur, il faudrait
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considerer la résistance en compression « post flambement » des diagonales comprimées lors

du dimensionnement capacitif des poteaux et poutres. La relation de calcul serait:

NraMgg) 2 Ny +L17,, (1 TV )Q'NEd,E = Nig +1,437,, Q.Nyyp

avec yy, = 0,3 (voir plus loin)

Cette relation correspond en fait a un surdimensionnement général de [’ ossature. On pourrait
logiquement dimensionner directement les diagonales en comptant la contribution post
flambement des diagonales comprimées. Alors la section des diagonales devrait étre telle
que : (1+%p ) Npira = Neae

Suivant I’Eurocode 8 EN1998 :2004, cette relation de dimensionnement plus économique est

acceptée si une analyse en poussée progressive ou dynamique non linéaire est effectuée.

Analyse des ossatures a triangulation en V ou A.

L’analyse standard s’effectue en considérant que :

- sous charge gravitaire, seules les poutres et poteaux sont présents dans le modeéle ;

- sous 1’action sismique, le modele comprend a la fois la diagonale tendue et la diagonale
comprimée. — Figure 9.46.

Comme les diagonales comprimées participent a la stabilité de 1’ossature, mais qu’elles n’ont pas une
capacité de dissipation d’énergie par déformation plastique élevée, on attribue aux ossatures a

triangulation en V ou A un faible coefficient de comportement: ¢ =2 en DCM et ¢ = 2,5 en DCH.

Critéres de dimensionnement des ossatures a triangulation en V ou A.

Les critéres sont:

B résistance des diagonales tendues : Npjra > Neqg

- résistance au flambement des diagonales comprimées : Nyrq > Neg

- homogénéité des sur résistances ©; des diagonales sur la hauteur : Q; = Ny ra; /Ngq;i - Le &
maximum ne doit pas s’écarter du £; minimum de plus de 25 %. £ est le minimum des £; ;

- résistance N, zs des éléments structuraux non dissipatifs (poutres et poteaux) :

Npl,Rd (Mgy)2 Ny + L1y, 2.Nyyp

- Limitation de 1’élancement réduit /_1 : Z <2,0

- Résistance des poutres aux sollicitations gravitaires du cas sismiques calculées sans tenir
compte de I’appui intermédiaire réalisé par les diagonales ;

- Résistance des poutres aux sollicitations verticales appliquées a la poutre par les actions
verticales en travée et par les diagonales d’un V ; une diagonale est en traction plastique, avec une
résistance plastique de calcul Nyira = 1,1 yov £ N gq ; ’autre diagonale est en compression apres

flambement, avec une résistance rémanente apres flambement estimée a 0,3 Ny rq. Figure 9.46.Haut.
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Cette procédure de dimensionnement assure une dissipation d’énergie dans la diagonale tendue et dans

la poutre — Figure 9.46.Bas.

Fl

— X

NplLRd )/1 \(’

VAN NVZNZNZNVZNZNZNVZNNZNVANVAZ

0,3 NpL,Rd

diagonal plastic
buckling hinge
AP / / /
—>
A1 A2>)\1 A3>A2

Figure 9.46. Haut : sollicitations d'une poutre par les diagonales dans une triangulation en V inversé.
Bas : comportement d’une triangulation en V inversé soumise a poussée progressive JP dimensionnée

suivant les indications de |’Eurocode 8.

9.13. Ossatures a triangulation centrée utilisant des assemblages dissipatifs.

Intérét des assemblages dissipatifs dans les ossatures a triangulation centrée.

L’utilisation d’assemblages dissipatifs (forcément a résistance partielle), n’est pas une option familiére

dans les ossatures a triangulation centrée. Pourtant plusieurs raisons en justifient 1’intérét:

- les ossatures a triangulation centrée sont raides par nature : grande largeur des poutres de
contreventement, grande inertie flexionnelle globale de 1’ossature; au contraire des ossatures en
portiques, une flexibilité¢ additionnelle dans les assemblages n’est pas pénalisée par la nécessité de
passer a des barres de plus forte section pour satisfaire les conditions de limitations des
déformations et d’effet P-A.

- quand des assemblages dissipatifs dont la résistance plastique est inférieure a la charge de

flambement des diagonales sont utilisés pour les assemblages d’extrémité des diagonales, on évite
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le flambement de ces derniéres; alors, les difficultés rencontrées avec un systéme de raideur et
résistance « évolutive » dans I’analyse ¢élastique n’existent plus.

- en particulier ceci signifie que toutes les diagonales peuvent étre présentes dans le modele, ce qui
lui donne une raideur plus grande que celle du modéle « diagonales tendues seulement ».

- les assemblages dissipatifs peuvent étre fabriqués comme un composant industrialisé de résistance
calibrée, ce qui élimine le probléme du dimensionnement sur-résistant fondé sur 1’ignorance ; Q et
%y peuvent pris égaux a 1.

- on peut montrer que le coefficient de comportement g d’ossatures a triangulation centrée avec des
assemblages dissipatifs est plus élevé que si les diagonales sontdissipatives. ¢ atteint 6.

- Le remplacement apres sé€isme d’assemblages dissipatifs déformés est plus simple que le

remplacement de diagonales, car il ne concerne que des composants tres localisés.

0/13 01
i — e

soME ﬁﬁgﬂm 25z 2zl A 5010

0L 50012,

3000

i

3400 T

b) c)

Figure 9.47. Assemblages dissipatifs développés dans le projet INERD.
a) Triangulation en X avec assemblages dissipatifs constitués de plats pliés en U.

b) Assemblage dissipatif a barreau en vue 3D c)Le méme assemblage en essais.
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Déformabilité requise des assemblages dissipatifs.

La capacit¢ de déformation des assemblages dissipatifs doit permettre les déformations
globales attendues de 1’ossature. Cette condition est exigeante : dans une diagonale dissipative, un
faible allongement plastique ¢ appliqué a la longueur / d’une diagonale donne aisément un
allongement dl = ¢l important, mais si c¢’est 1’assemblage qui est dissipatif, il s’agit de réaliser le méme
allongement d/ dans 1’assemblage, dont les dimensions sont tres inférieures a /.

On peut estimer comme suit la déformation d/ requise, en utilisant les résultats de I’analyse modale
avec superposition — Figure 9.48:

- le déplacement relatif entre étages d; a ’ELU est calculé sur base des ds (ds = qq d. )

- On déduit dl dl = d./cosa avec cosa=1/("+h)"”
dr &
N — N
<
Q
I

di=d,/cosa.  cosa=l/(12+ h?)"?

Figure 9.48. Maille triangulée déformée.

Par exemple, si : d./h=35% [=6m h=3m

Alors : cosa = 0, 894 d. =0,035x3=0,105m dl=0,117m= 117mm

Si la diagonale est 1’élément dissipatif, son extension vaut: ¢ =dl /(> + 1*)"? =0, 017 = 1,7%

Ce faible allongement est toujours réalisable par les aciers de construction, ce qui explique 1’absence,

dans les codes, d’exigence chiffrée concernant la capacité d’allongement des diagonales dissipatives.

Si les assemblages sont dissipatifs, d/ est la somme des capacités d’allongement des assemblages aux 2
extrémités de la diagonale (si on suppose que les 2 travaillent, ce qui demande qu’un écrouissage
existe). Il faut que la capacité de déformation dans chaque assemblage soit égale a : 117/2 = 58,5 mm
Les assemblages capables de ce résultat ne sont pas classiques. En 2001, on a initié¢ & I’Université de
Liege une recherche sur ce sujet (INERD Project, Plumier & al, 2006). Ce travail mené en
collaboration avec Arcelor - Mittal et 5 universités européennes a abouti au développement de deux
conceptions adéquates: I’assemblage a barreau fléchi ou "pin connection" et I’assemblage en U. Figure

9.47
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L’assemblage a barreau fléchi comprend 2 plats d’assemblage qui sont boulonnés ou soudés aux
¢léments structuraux "poutre ou poteau”, un ou deux plats assemblés a la diagonale ; ces plats
comportent des ouvertures alignées, dans lesquelles un barreau d’acier est enfilé. Figure 9.47b. Ce
barreau travaille en flexion et dissipe de 1’énergie par flexion plastique.

L’assemblage en U comporte un ou deux plats épais pliés en U qui relient la diagonale aux autres
¢léments. Figure 9.47a. La dissipation d’énergie a lieu dans le plat plié.

Les deux assemblages ont une ductilité ¢levée, avec des capacités de d’allongement supérieures a 50

mm pour un assemblage.

Analyse d’ossatures a triangulation centrée en X, V ou A avec assemblages des diagonales

dissipatifs.
L’analyse standard est effectuée :
- avec, sous charge gravitaire, la présence dans le modéle des poutres et poteaux seulement ;

- avec, sous action sismique, la présence dans le modele de toutes les diagonales.

Critéres de dimensionnement des ossatures a triangulation centrée en X, V ou A et assemblages

dissipatifs des diagonales.

Les critéres sont les suivants :
- Résistance Ry ra des assemblages dissipatifs : Ryird > Neag
- Résistance au flambement N, rq des diagonales : Nyra > Rpird = Ned g
- Homogénéité de sur résistance des assemblages dissipatifs sur la hauteur de 1’ossature. Q; =
Ryirdi /Neagi. Le £ maximum ne peut différer de £2 minimum de plus de 25 %. (2 estle
minimum des 2 ;
- SiRpirq de 'assemblage est établi (production calibrée), 5, = 1.0

- Résistance en traction Ny rq 0u en compression N, rq des éléments poutres et poteaux (non

dissipatifs) : N jpq (M) ou Nypo(Myy) 2 Nygg +1,1y,, QN p

- Autres critéres pour les ossatures a triangulation centrée en X, V ou A et assemblages

dissipatifs : aucun.

9.14. Ossatures a triangulation centrée utilisant des barres résistant au flambement.

Le principe des barres résistant au flambement est de placer la section active en traction/compression
dans un tube, qui ne reprend pas d’effort axial, mais a pour mission de supporter latéralement la
section active et d’en empécher le flambement. Figure 9.49. Cette conception « BRB » (Buckling

Restrained Braces ) connait un large développement et des applications pratiques.
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Steel Tube

Steel Core
Mortar Fill
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Section B

Foundation

Figure 9.49. Conception nouvelle: barres résistant au flambement.

9.15. Ossatures avec triangulation a barres excentrées.

Généralités.

On a défini en 9.5 ce qu’on appelle des ossatures avec triangulation a barres excentrées. On en voit des

exemples a la Figure 9.50.

Leur analyse ne présente pas les difficultés des ossatures a triangulation centrée, car leurs zones

dissipatives ne sont pas situées dans des barres soumises, sous action cyclique, a des alternances

flambement - traction plastique. Les diagonales sont non dissipatives et sont dimensionnées pour étre

sur-résistantes par rapport aux « troncons d’excentrement » ou « liens sismiques » qui plastifient en

flexion et/ou cisaillement.

Plusieurs raisons rendent intéressantes les ossatures avec triangulation a barres excentrées:

- elles combinent raideur et dissipativité élevée (¢g=6)

- les assemblages relient seulement 3 barres et non 4 comme dans les ossatures avec triangulation a
barres centrées ; les assemblages sont plus simples et le montage plus aisé.

- les diagonales contribuent a la reprise des actions gravitaires, contrairement a 1’hypothése posée
pour I’analyse des ossatures avec triangulation a barres centrées ; elles apportent de la raideur dans

cette reprise de charge.
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Figure 9.50. Exemples de triangulations excentrées; e est la longueur du « trongon d’excentrement ».
11 est aussi possible de concevoir des ossatures avec triangulation a barres excentrées dans lesquelles

les zones dissipatives sont des assemblages partiellement résistants. Les aspects positifs de cette option

ont été définis en 9.15.

9.16. Régles de dimensionnement de I’Eurocode 8 pour les ossatures avec triangulation a

barres excentrées.

Critéres de dimensionnement.

Les ossatures avec triangulation a barres excentrées doivent étre telle que des zones spécifiques
appelées trongons d’excentrement sismiques puissent dissiper 1’énergie par la formation de
mécanismes plastiques de flexion et/ou de cisaillement. Les trongons sismiques peuvent étre des
¢léments horizontaux ou verticaux

Le systéme structural doit étre dimensionné de maniére a obtenir un comportement dissipatif
homogene de I’ensemble des trongons sismiques.

Les régles indiquées ci-aprés sont destinées a assurer que les plastifications, incluant les effets
d’écrouissage dans les rotules plastiques ou les panneaux cisaillés, se produisent dans les trongons

sismiques avant toute plastification ou défaillance en d’autres endroits.

Troncons d’excentrement sismiques.

Les trongons d’excentrement sismiques (« link ») sont dimensionnés pour reprendre les sollicitations
sismiques et doivent vérifier : Vea < Vp ik Mg < M jink

Vp, tink €t M, jink sONt respectivement la résistance plastique en cisaillement et en flexion du trongon.
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Dans les profils en H: V), jink = (fy /\/3) ty (d-tr) Motk = fy bty (d-t;)

A
!

!
A

Figure 9.51. Symboles pour les dimensions de profils H ou 1.

Le mécanisme plastique réalisé dépend de la topologie de 1’ossature. Cette topologie peut étre telle que
les diagrammes de cisaillement et de flexion dans le trongon soient symétriques ou dissymétriques —

Figures 9.52, 9.53 et 9.55.

a) b)
Figure 9.52. Exemples de topologie d’ossature ou les moments de flexion sont: a) égaux aux

extrémités du trongon d’excentrement. b) différents aux extrémités du trongon d’excentrement.

Le mécanisme plastique réalisé¢ dépend aussi de la longueur e du trongon.

Les trongons sismiques courts plastifient essentiellement en cisaillement et I’énergie qui y est dissipée
estégalea: Wy=V,ix0pe Figure 9.53 a)

Les trongons sismiques longs plastifient essentiellement en flexion. Si on considére un trongon long ot
le diagramme des M est symétrique — voir Figures 9.53 et 9.54, I’énergie dissipée dans un mécanisme
plastique est : Wy =2 M jink 0, Figure 9.53 b)

La limite entre un trongon sismique « long » et « court » correspond a la situation ou la plastification
pourrait également étre flexionnelle ou de cisaillement :

W= Wy => 2 Myjink Gp = Vyiink 6y € => e =2 Mpjink/ Vink
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Cependant, pour des longueurs e de trongons sismiques proche de cette limite, les sollicitations de
flexion et de cisaillement sont toutes deux élevées et leur interaction doit étre considérée.

Dans I’Eurocode 8, on considére que le mécanisme plastique est :

- depurcisaillement si e <e;=1,6 Mpjink/ Vyink

- de pure flexion si e>ep =3 Myjink/ Vi jink

Entre ces 2 valeurs ¢ et e, les trongons ont une longueur dite « intermédiaire » et il faut tenir compte

de I’interaction M-V

a) Wy= Vi 0p € b) Wy=2 My jini 0,

A\NVZANVZANVZAN VAN VAN VAANVZANVZN VAN VAN

k N
K 7

L

Figure 9.53. Travail de déformation plastique dans des mécanismes plastique en cisaillement et en

flexion.

trongon
d'escentrement

Moment M et Cisaillement V'
dans le trongon
V d'escentrement

LI

Figure 9.54. Diagramme de M et V symétriques dans un trongon d’excentrement.
Dans le cas ou le diagramme des M est dissymétrique, les limites entre trongons long et court

s’établissent de facon similaire :

- une seule rotule plastique se forme, donc : Wv= M jink G
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- I’énergie dissipée en cisaillement reste égale a : Wy = Vpiink Op €

- lalongueur limite entre trongons long et court est donc: e= Myiink/ Vy jink

C’est par exemple le cas pour le trongon sismique vertical de la Figure 9.55. Les relations suivantes
définissent les trongons longs et courts en fonction de la forme du diagramme des moments de flexion
dans le trongon sismique. Cette forme est caractérisée par le paramétre a défini comme le rapport entre
le plus petit moment fléchissant Mgq 4 @ une extrémité du trongon dans la situation sismique de calcul
et le plus grand moment fléchissant Mgyp a ’extrémité ou se formerait la rotule plastique, ces
moments étant pris en valeur absolue.

Dans I’exemple de la Figure 9.55:

o= Mgga/ Mpap=0 es=0,8 Myjink/ Vpjink e = 1,5 Mpjink/ Vo jink

Trqngon
d'excentrement

/
M Vv
Trongon
d'excentrement

Figure 9.55. Exemple de diagramme de moment dissymétrique (I’ assemblage en partie inférieure du

trong¢on d’excentrement est une rotule).

S’il y a un effort normal Ngq important dans le trongon sismique, Vjjink Ou My jin  sont réduits par

0,5
I’interaction V-N ou M-N: Vp,link,r = Vp,link [1 - (NEd /Npl,Rd )2]

Mp,link,r = Mp,link [1_(NEd /Npl,Rd )J
La réduction est négligeable si Ngq est inférieur a 0,15 Nyjgrq -
Les relations ci-aprés donnent I’influence de Ngq sur e et ep :
e < 1,6 My jink/ Vy ik siR<0,3
e<(1,15-0,5R) 1,6 My i/ Vyjink siR>0,3,

R =[Ngg-ty(d—2tr) |/ (VeaA)  ou A est’aire de la section brute du trongon.
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Pour obtenir un comportement dissipatif global de la structure, une condition est imposée a la sur-

résistance de section (2 des trongons d’excentrement. Cette condition est identique a celle relative

aux diagonales dissipatives dans les ossatures a triangulation centrée, mais elle porte :

- sur la sur-résistance en cisaillement €2 = 1,5 V, jinki/Vea,; de tous les trongons courts

- ou sur la sur-résistance en flexion £2 = 1,5 M, i i/Mzq; des trongons intermédiaires et longs. Il faut
vérifier que les valeurs individuelles des rapports £2 ne dépassent pas la valeur minimale 2 de
plus de 25%.

I1 est prescrit que 6, , angle de rotation entre le trongon et I’élément a I’extérieur du trongon déduit de

I’évaluation de la déformation globale de la structure, ne dépasse pas les valeurs suivantes :

- trongons d’excentrement courts 6, < Gr = 0,08 radian

- trongons d’excentrement longs 6, < Gr = 0,02 radian

-trongons d’excentrement| §, < @ dont la valeur est déterminée par
intermédiaires interpolation linéaire entre les valeurs ci-dessus

On peut établir @, par un raisonnement similaire a celui présenté en 9.13.
L’Eurocode 8 définit les conditions de raidissage des zones plastifiée des trongons d’excentrement :
toute la longueur des trongons courts est raidie ; dans les trongons longs, seules les zones de rotules

plastiques sont raidies -voir Figure 9.56.

_ala!a!a

i
[—
——

L x—H

ls = e = longueur du trongon d’excentrement

Figure 9.56. Raidissage de lien actif : cisaillé (en haut) ou fléchi (en bas).

Comme dans les poutres de portique, il est vital pour le bon fonctionnement des zones dissipatives que

leur déversement soit empéché (voir Figure 9.25).
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Dimensionnement des éléments structuraux ne contenant pas de troncon sismique.

Les éléments ne contenant pas de trongon sismique, comme les poteaux et les éléments diagonaux
lorsque des trongons horizontaux sont utilisés ou les éléments de poutres lorsque des trongons
verticaux sont utilisés, font I’objet d’un dimensionnement capacitif se référant a la résistance plastique
des trongons d’excentrement.

On doit considérer comme sollicitation la combinaison la plus défavorable de 1’effort normal et des

moments fléchissants et vérifier:

Nipg (M g4, Vee) 2 NEd,G + L1y, -QNEd,E

Nrd(MEg,VEq) est la résistance de calcul a I’effort normal, tenant compte de I’interaction avec le
moment fléchissant Mgq et ’effort tranchant Vg4 pris a leur valeur de calcul dans la situation sismique.
Neyg est la force de compression due aux actions non sismiques incluses dans la combinaison
d’actions pour la situation sismique de calcul. Ngqg est la force de compression due a 1’action sismique
de calcul. 7, est le coefficient de sur-résistance du matériau.

£ est défini au paragraphe précédent.

Vga; et Mgg; sont les valeurs de calcul de 1’effort tranchant et du moment fléchissant dans le trongon i
dans la situation sismique de calcul. Vj jinci €t M, jinki sont les résistances plastiques de calcul a I’effort

tranchant et a la flexion du trongon i.

Assemblages des troncons d’excentrement sismiques

Si la structure est congue pour dissiper 1’énergie dans des trongons sismiques, on dimensionne les

assemblages des troncons ou de 1’élément contenant les trongons pour reprendre les sollicitations Eg:

E,2E,;+ L1y, QF,;

Eqc  est la sollicitation de 1’assemblage di aux actions non sismiques inclues dans la combinaison
d’actions du cas sismique de calcul. E4g est I’effet de 1’action sismique de calcul dans 1’assemblage.
%y est le coefficient de sur-résistance de matériau et £2 est le coefficient de sur-résistance de section

du trongon, calculé comme indiqué au paragraphe précédent.

On peut aussi concevoir des ossatures avec triangulation a barres excentrées dans lesquelles des
assemblages semi-rigides et/ou a résistance partielle sont les zones dissipatives, mais il faut alors que:
- les assemblages possedent une capacité de déformation supérieure a la demande
- la stabilité des éléments connectés aux assemblages soit démontrée a 1’état limite ultime

I’effet des déformations des assemblages sur le déplacement horizontal global soit pris en compte.
Lorsque des assemblages a résistance partielle sont utilisés avec les trongons sismiques, ceux-ci restent
¢lastiques et le dimensionnement en capacité des autres éléments de la structure se référe a la capacité

plastique des assemblages.
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9.17 Choix d’une topologie d’ossature avec triangulation a barres excentrées.

11 existe de nombreuses possibilités de topologie d’ossatures avec triangulation a barres excentrées.
Le choix entre trongons d’excentrement courts ou longs résulte en partie des considérations suivantes :
- des trongons courts donnent des structures plus raides
- les déformations plastiques de cisaillement sont ont lieu dans 1’ame du profil et le risque de
déversement est faible
- au contraire, dans un profil ou on forme des rotules plastiques en flexion, le voilement des ailes du
profil en cas de rotations plastiques importantes crée une dissymétrie de section et une tendance au
déversement qui doit €tre contrecarrée par des supports latéraux des ailes inférieure et supérieure du
profil
Le choix entre diverses topologies est influencé par des considérations architecturales relatives aux
ouvertures.
Des considérations structurales peuvent intervenir :
- ona expliqué que, dans les ossatures avec triangulation a barres centrées et excentrées, il est requis
de moduler la distribution des résistances plastiques des zones dissipatives sur la hauteur des batiments
de maniére a garder les rapports £2 = Rrai/ Eq; des résistances plastiques Ry rqiaux sollicitations Ey;
du cas sismique assez constants (variation limitée a 25%)
- si les trongons d’excentrement sont dans les poutres et que la section des poutres est conditionnée
par d’autres considérations que la résistance sismique, alors la « modulation » définie peut entrainer un
surdimensionnement important des éléments structuraux et assemblages de la partie inférieure de
’ossature
- on peut éviter ce probléme en choisissant une topologie adéquate, par exemple celle de la Figure
9.57, dans laquelle les trongons d’excentrement sont forcés de se déformer plastiquement de fagcon
pratiquement simultanée

I’'usage de trongons d’excentrement verticaux dans des triangulations en V inversé, du type
présenté a la Figure 9.55, peut aussi €tre avantageux, car ils peuvent plus facilement jouer le role de
« fusibles ductiles » spécifiques ; en effet, les actions gravitaires les soumettent essentiellement a un

effort normal, qui interagit peu avec leur résistance en cisaillement ou flexion.
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Figure 9.57. Exemple de topologie favorisant la formation simultanée de toutes les plastifications.

9.18. Structures en pendule inversé

Dans les structures en pendule inversé, on vérifie les poteaux en compression en considérant la

combinaison la plus défavorable d’effort normal et de moments fléchissants.
L’¢élancement relatif des poteaux A et le coefficient & de sensibilité au déplacement entre étages sont

limités : 4 <1,5 et 8<0,20.

9.19. Ossatures en portique combinées avec des triangulations a barres centrées.

Les structures couplées, dans lesquelles des ossatures en portique et des ossatures triangulées sont
présentes et agissent dans la méme direction, sont dimensionnées en utilisant un coefficient ¢ unique.
Les forces horizontales sont réparties entre les différentes ossatures en fonction de leur rigidité

¢lastique.

9.20. Ossatures en portique combinées avec des remplissages.

Les ossatures en portique dans lesquelles des remplissages sont connectés efficacement a la structure
en acier doivent étre dimensionnées comme des structures mixtes.
Si les remplissages sont structurellement déconnectés de 1’ossature en acier sur leurs bords latéraux et

supérieurs, les ossatures en portique sont dimensionnées comme des structures en acier.
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Les ossatures en portique dans lesquelles les remplissages sont en contact avec 1’ossature en acier,
mais pas effectivement connectés, doivent respectent les régles suivantes :

- les remplissages sont répartis uniformément en élévation afin de ne pas augmenter localement la
demande en ductilité des éléments de I’ossature

- sicelan’est pas vérifié, il convient de considérer le batiment comme irrégulier en €lévation ;

- il faut tenir compte de 1’interaction ossature/remplissage et €valuer les efforts internes dans les

poutres et les poteaux diis a 1’action des bielles diagonales dans les remplissages.

9.21. Controle du dimensionnement et de ’exécution suivant I’Eurocode 8.

Le contrdle du dimensionnement et de I'exécution doit permettre de s'assurer que la structure réelle
correspond a la structure congue.

Dans ce but, il faut:

- indiquer sur les plans de fabrication et de construction les dispositions constructives relatives aux
assemblages, aux dimensions et qualités des boulons et des soudures, ainsi que les nuances d’acier des
¢léments, en notant la limite d’élasticité maximale admise f;m.« de ’acier devant étre utilisée par le
fabricant dans les zones dissipatives ;

- vérifier la conformité des matériaux; le contréle du serrage des boulons et de la qualité des
soudures respecte les regles de I’EN 1090 ;

- s’assurer, lors de I'exécution, que la limite d’élasticité de I’acier utilisé ne dépasse pas de plus de
10 % la valeur f; max notée sur les plans pour les zones dissipatives.

Si 'une de ces conditions n’est pas satisfaite, des corrections ou des justifications doivent é&tre

apportées afin de garantir la sécurité de la structure.

9.22. Conception des liaisons a la fondation.

Pieds des poteaux encastrés des ossatures en portique.

Pour résoudre le probléme des ancrages des pieds de poteaux encastrés et éviter les déformations
plastiques des barres d’ancrage dans le massif de fondation lui-méme, on peut envisager 2 solutions :

- la solution présentée a la figure 9.58 dans laquelle on élargit la base pour réduire les sollicitations
aux ancrages ; la « béche » sous le poteau transfere le cisaillement vers la fondation ; les traverses et

ancrages transférent le moment de flexion.
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Figure 9.58. Une possibilité de liaison en base des poteaux encastrés réduisant les tractions dans les

ancrages.

- Une 2° solution consiste a prévoir une réservation dans la fondation et a y insérer le profil de
poteau. On coule ensuite un béton de scellement. Ainsi, on peut mobiliser directement dans la
fondation des réactions horizontales de compression équilibrant le moment. Figure 9.59. Cette solution
évite les tiges d’ancrage et assure un assemblage sain garantissant le développement du plein moment
plastique du poteau. Elle permet aussi le transfert de forces de cisaillement horizontales importantes en

pied de poteau par transfert direct au massif de fondation.
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Figure 9.59. Fondation en fourreau supprimant la nécessité d’ancrages pour la reprise de M en pied
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9.23 Position des plans de contreventement.

Sur le plan de la topologie générale des batiments €levés en acier, on ne peut affirmer de maniére
absolue qu'une solution apparaisse comme nettement supérieure a d'autres. Toutefois, la solution dans
laquelle la reprise des actions horizontales est effectuée dans l'ensemble des faces extérieures semble
avantageuse. La figure 9.60 présente une telle solution de type "derrick" ou les contreventements de
fagade sont des ossatures triangulées, mais une ossature de fagade en portiques conviendrait
également. Cette solution, outre le fait qu'elle se conforme aux principes généraux de distribution
continue des éléments résistants et qu’elle correspond a la recherche de la raideur torsionnelle
maximum, permet de réaliser une structure intérieure peu hyperstatique et, donc, peu coliteuse en
assemblages ; en effet, tous les assemblages poutre - colonne intérieurs peuvent étre des rotules ou des
assemblages semi rigides, nettement moins exigeants en préparation a l'atelier et en montage sur
chantier. Cette conception évite aussi le probléme des batiments a noyau central en béton et structure
apparente métallique, a savoir la position peu favorable de 1'élément raide en torsion et l'interaction des

comportements différents des parties béton et acier.
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Figure 9.60. Structure de type Derrick.
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Chapitre 10. Batiments en béton armé.

10.1. Introduction

L'effondrement de nombreuses structures en béton armé soumises a séisme (El Asnam 1983, Mexico
1987, Arménie 1989, Turquie 1999, Grece 2000, Algérie 2003 — Figure 10.1) semble accréditer 1'idée
commune d'un matériau mal adapté a une dissipation d'énergie dans le domaine plastique.

C'est une vision simpliste des choses : le béton armé peut étre ductile si on respecte des regles

favorisant I’existence de comportements dissipatifs locaux et globaux.

Figure 10.1. Effet du séisme de Boumerdes (Algerie, 2003).

10.2. Phénomeéne local ductile permettant le développement de zones dissipatives

Il n’existe qu’un seul mécanisme local ductile utilisable en béton armé : la flexion plastique.
Elle est obtenue en créant des conditions convenables de section et de matériaux favorisant les 2
phénomenes ductiles disponibles au niveau des matériaux :

- Laplastification de l'acier en traction

- La déformation plastique du béton comprimé
L'acier des barres a béton des classes B et C de I’Eurocode 2 (voir Tableau ci-dessous), qui sont
prescrites dans les applications sismiques, est un matériau ductile dont 1’allongement ¢,

correspondant  la résistance a la rupture est supérieur a 5%, soit 50. 10~ (classe B) ou 7,5% (classe
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C). Comme I’allongement a la limite élastique &, est de ’ordre de 500 / 200.000 = 2,5.10 3, la ductilité

du matériau & may/ & est donc au minimum de 1’ordre de 20.

Tableau 10.1. Définition des classes d’armature dans I’Eurocode 2.

Product form Bars and de-coiled rods Wire Fabrics Requirement or
quantile value (%)

Class A B c A B c -
Characteristic yield strength fi, 400 to 600 5,0
or fgox (MPa)
Minimum value of k = (/) =105 | =1,08 =1,15 | 21,056 =1,08 =1,15 10,0
<135 <135
Characteristic strain at =25 =50 =75 =25 =50 =75 10,0
maximum force, &x (%)
Bendability Bend/Rebend test -
Shear strength - 0,3 A fix (A is area of wire) Minimum
Maximum Nominal
deviation from  bar size {(mm)
nominal mass <8 +6,0 50
(individual bar >8 +45
orwire) (%)
o fof
f.= ki i = Koz

fu.zu 1

fox

e

0,% |"'_ S

Figure 10.2. Diagrammes contrainte- déformation des aciers a béton.

A gauche, fabriqué a chaud. A droite, fabriqué a froid.

Le béton non armé posséde une capacité de déformation proportionnelle (accourcissement) a rupture
Eew trés limitée, de Iordre de 3,5. 107, Cette valeur est 14 fois plus petite que la déformation Euk
minimale de 1’armature (50. 10'3). La déformation a rupture &, est de I’ordre de 2 fois le
raccourcissement élastique maximum &, du béton et la ductilité du matériau est donc de 1’ordre de 2
seulement, soit 20 fois moins que celle de I’armature.

g2 peut étre relevé par un facteur de 1’ordre de 2 a 4 si le béton est bien confiné par une armature
transversale, circonstance qui augmente aussi sa résistance. L’armature de confinement empéche

I’expansion transversale du béton (effet Poisson) ; elle est soumise a une pression perpendiculaire a la
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surface, qui la met en traction (de type « circonférentielle »). La Figure 10.3 montre le relévement de
la déformation a rupture &, et de la résistance par un confinement: f¢ devient fo . et &,p devient eqyoc.
L’Eurocode 2 donne :

Jeke =fa (L125+ 2.5 0/ fox) (pour o, > 0,05 fix)

2
€2~ €2 (ﬁ:k,c /ﬁk) Ecu2,c— €cu2 + 092 JZ/ft‘:k

Dans ces relations, 0, (=03) est la contrainte de compression latérale effective due au confinement.

AO Ao

(compression)

088fcdr —— ——=

[ |
[ |
\ [
\ x
| l
| |

10? 21000 13510
. T~
ECU £ ECU £

Diagramme contrainte- déformation du béton. A gauche: réel. A droite : conventionnel.

1 = forc %y
e — - — - — o
for | E
""""""" :fnd.t:
o (= o) X 5
Bon o faze e

A: f , non confiné ; f 4= /1,5

Figure 10.3. Effet positif du confinement sur la résistance et la ductilité.

Diagrammes o-¢ conventionnels.

La ductilité du béton est alors de 1’ordre de 4 ou plus, mais seulement dans la zone intérieure au
confinement ; la zone extérieure a I’armature transversale se désagrége en cas de déformation
importante. La déformation a rupture &, du béton confiné peut étre estimée en fonction de I’
I’armature transversale, caractérisée par @ @Wwa:  Seze = €z + 0,2 62/ fx = 0,0035 + 0,1 amya

(4 st le rapport mécanique en volume des armatures de confinement dans les zones critiques et « est
un coefficient d’efficacité du confinement. On définit ces paramétres en 10.8.4. La Figure 10.13
montre des armatures de confinement. Compte tenu de leur role de reprise de traction

« circonférentielle, il est obligatoire que les armatures de confinement constitue des boucles fermées et
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donc que I’ancrage de ces armatures soit soignés : des crochets recourbés a 135° terminés par une
portion droite de longueur 10® constituent 1’ancrage nécessaire pour que 1’armature de confinement
ne s’ouvre pas. Ce type d’armature transversale est imposé par I’Eurocode 8 dans les zones
dissipatives (dites aussi « critiques »). Les armatures de confinement servent aussi a empécher le

flambement des armatures en zone comprimée, ce qui impose une entre distance s limitée.

10.3 Phénoménes locaux non dissipatifs.

Cisaillement alterné

L'expérience montre que les dégradations dues au cisaillement alterné de poutres ou poteaux rendent
les structures inutilisables ou causent leur effondrement. Les zones dégradées par cisaillement alterné
ont un aspect en "diabolo". Figure 10.4. Ces dégradations résultent de fissurations inclinées alternée
(2 45° en cas de cisaillement pur) générées par 1’alternance des mouvements de la structure. Cet
ensemble de fissures croisées transforme le matériau béton en un amas de pierres disjointes, ce qui
entraine une perte totale de résistance et de raideur tant axiale que flexionnelle de I’élément structural.
On empéche la ruine des sections par cisaillement en les surdimensionnant selon le principe du
dimensionnement capacitif : il convient que les armatures longitudinales (de flexion) entrent en
plasticité alors que les armatures transversales (d'effort tranchant) et les bielles inclinées de béton
restent en régime élastique. On assure un dimensionnement surabondant des armatures d'effort
tranchant dans une poutre en considérant comme effort tranchant de calcul celui basé sur I’équilibre de
la poutre sous I’effet des moments plastiques d’extrémité M, 4 des rotules flexionnelles et ce a la fois

pour les sens positif et négatif de I’action sismique.

Figure 10.4. En I’absence d’armature transversale convenable, le cisaillement alterné détruit les

sections.

En pratique, la contre mesure a la ruine de section par cisaillement implique donc en une densification

des armatures transversales par rapport au projet non sismique.

Rupture d'adhérence.

La ruine par rupture d'adhérence est de type fragile et doit absolument étre évitée.
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On atteint ce but en évitant de placer les ancrages et les transferts d’effort par recouvrement de barre
dans les zones les plus sollicitées ou, a défaut, en prévoyant des longueurs d'ancrage ou de
recouvrement nettement plus importantes qu’en situation non sismique.

Comme on le sait, I’équilibre local du mécanisme de transfert d’effort par adhérence implique
I’existence d’armatures transversales capables de reprendre en traction un effort égal a celui de
I’armature longitudinale ancrée ou dont on assure un transfert d’effort par recouvrement de barres —
Figure 10.5. Si on est proche d’une rotule plastique, c’est 1’effort de traction plastique des barres
longitudinales qui fixe les dimensions des armatures transversales. En pratique, I’allongement des
longueurs d'ancrage ou de recouvrement et le dimensionnement capacitif se référant a une section
d’acier en traction plastique entrainent un accroissement de 1’armature transversale par rapport a un
projet non sismique.

tendance 3 U'tcartement & par rotation des bielles

P — S S
[
F (L‘!o jﬁ___bielles comprimée
A F
Fg tetrier)
F
ibielle) fe Equilibre du noeud A du trelllis

F

Figure 10.5. Transfert d’effort par recouvrement de barres.

Flambement individuel d'une armature.

Une barre longitudinale d’un élément en béton comprimé est sujette a flambage. Le risque est accru si
la contrainte dans la barre est plus élevée, ce qui est le cas dans les zones trés sollicitées (flexion
plastique, compression élevée). Le phénoméne de flambage se produit si la barre est insuffisamment
maintenue transversalement par des étriers trop espacés. En pratique, la contre mesure au flambement

d’armature est une densification des armatures transversales par rapport a un projet non sismique.

Localisation des déformations plastiques dans un zone restreinte.

Si les sections d’acier et de béton, les matériaux et 1’exécution sont corrects, on atteint une ductilité de
courbure adéquate dans les rotules plastiques (voir en 10.4 le calcul de la ductilit¢é de courbure).
Encore faut il que cette courbure soit réalisée sur une longueur suffisante pour qu’on puisse parler
d’une « rotule plastique » et de sa « rotation plastique », dont la valeur doit pouvoir atteindre plusieurs
degrés d’angle (ordre de grandeur: 3° ou 3% ou 30 mrad). Si la conception est telle que les
déformations plastiques se développent dans une zone trés restreinte, la capacité de rotation offerte par

cette zone est faible et peut étre inférieure aux exigences du projet. On atteint alors une ruine par exceés
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de déformation plastique de I’armature longitudinale dans cette zone de longueur restreinte, comme

résultat de ce qu’on appelle une « localisation » des déformations.

Compression dans des éléments ou le confinement du béton est inégal sur la section.

Sous une action alternée dans le domaine plastique, un élément comprimé en béton armé se dégrade
dans la partie de section qui se trouve en dehors du confinement réalisé par les armatures transversales.
Dans les sections en L ou en T ou la table de compression n’est pas armée transversalement (étriers),
le confinement est inégal sur la section et seule I’ame est capable d'assurer un comportement ductile
du béton comprimé sous action cyclique. Un dessin particulier des armatures transversales peut seul
améliorer la situation. On tient compte de ce comportement inégal de la section en limitant la largeur

de dalle des poutres en T a une partie considérée comme efficace pour reprendre un moment plastique.

Cisaillement induit par les cloisons de remplissage dans les ossatures en béton armé.

Des murs de remplissage induisent dans une ossature en portique des efforts internes différents de
ceux qu'on obtiendrait dans une ossature de méme masse sans remplissage. En particulier, les
remplissages agissent comme des diagonales comprimées dans les cellules rectangulaires de 1'ossature
et introduisent des efforts de cisaillement dans les poutres et les colonnes. Ces efforts, qui ne sont pas
considérés dans un modele mathématique "ossature en portique", peuvent entrainer des ruines fragiles
par cisaillement des poteaux et poutres. Les remplissages, qui ne sont généralement pas ductiles,
peuvent aussi introduire une réponse globale non maitrisée de la structure en créant un niveau
« transparent » a 1’étage ou ils sont ruinés en premier. Ce probléme a été présenté en 5.2.4.
On peut résoudre le probléme des sollicitations additionnelles introduites par la présence de
remplissages :

- en utilisant des matériaux de remplissage de résistance suffisamment négligeable pour qu’on

les ignore dans la réponse de la structure
- en réalisant des joints entre remplissage et structure pour éviter I’interaction structurelle.
- en tenant compte du cisaillement additionnel, ce qui conduit a augmenter 1'armature

transversale des poutres et poteaux dans les zones proches des nceuds poutres — poteaux.

Instabilité.

Les efforts internes réellement développés dans une structure par l'action sismique ne sont pas
parfaitement connus. Dans nos approches, ils sont dépendants du modéle mathématique choisi pour
représenter la structure, qui comporte toujours des approximations: les sollicitations torsionnelles des
barres sont souvent négligées, les termes d'inertie (de masse) correspondant a des masses excentrées
d'éléments porteurs sont ignorées, les axes neutres des éléments sont concourants dans le modele
méme s’ils ne le sont pas en réalité. Ces approximations peuvent étre optimistes et conduire a sous

estimer le risque d'instabilité d'éléments structuraux.
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On se prémunit contre ces incertitudes liées au modéele par diverses contre mesures — voir 10.6.3.

10.4. Ductilité des éléments fléchis en béton armé.

10.4.1. Remarque : « zone critique », « longueur critique », vocables de I’Eurocode 8.

Dans la partie relative aux constructions en béton, I’Eurocode 8 utilise les termes « zone critique » et
« longueur critique ».

La « zone critique » d’un élément sismique primaire est la région ou apparaissent les combinaisons
les plus défavorables des effets (M, N, V, T) des actions et ou des rotules plastiques peuvent se
produire : les zones critiques sont les zones dissipatives. La « longueur critique » est la longueur de la

zone dissipative. Elle dépend du type d’élément sismique primaire considéré.

10.4.2. Lois de comportement des matériaux.

Le diagramme contrainte-déformation (o,¢) de l'acier est du type élasto — plastique. Pour les aciers
laminés a chaud, il existe un palier d’étirage sous la contrainte f,, puis un écrouissage (ou
durcissement) jusqu’a la contrainte de rupture f; — Figure 10.2. On admet généralement que
I’allongement correspondant a la fin du palier d’étirage est & max = 10. 107,

Le diagramme contrainte-déformation (o,¢) du béton n’est pas linéaire — Figure 10.3. Pour simplifier
les calculs, il est acceptable de le remplacer par un diagramme conventionnel dit "parabole rectangle"
plafonné a 0,85 f 4 . L'expérience montre que le raccourcissement a rupture ., par flexion des bétons

courants non confinés est de 1’ordre de 3,5.107.

10.4.3. Etats Limites de flexion d’une poutre.

Dans 1’étude de la flexion des éléments fléchis en béton armé sous des sollicitations non accidentelles,
on considere 2 Etats Limites Ultimes ELU possibles au niveau des matériaux:
- 1'allongement ¢ de I' acier atteint I'allongement &, @ la limite du palier d'étirage. C’est un
Etat Limite ductile et I’allongement &, de I’acier a la rupture est normalement bien supérieur a
Esmax =10. 107
- le raccourcissement des fibres de béton comprimé atteignent le raccourcissement limite & ,
point B du diagramme des déformations € dans la section de la Figure 10.6. C’est un Etat

Limite fragile : on ne peut pas espérer un ¢ trés supérieur a cette valeur.
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Figure 10.6. Diagramme des ¢ dans une section fléchie.

Compte tenu du caractére différent de ces 2 ELU de matériaux (fragile — non fragile), la ruine d’une
section fléchie est toujours en fait atteinte par 1’écrasement du béton.

Pour établir le comportement d’une section fléchie en béton armé, on exprime:

- la conservation des sections planes : e/ h.=¢&/(d-h) (10.1)

- I’équilibre entre les efforts internes a la section et le moment de flexion extérieur appliqué Mgy, soit,
dans une section rectangulaire avec des armatures de section A disposées en un seul lit a une distance

d de la fibre supérieure et en utilisant le diagramme simplifié « parabole rectangle plafonné a 0,85 foq »

pour les contraintes de la zone comprimée: /.. b . o foq . z= Mgy (10.2)
As-fyd-Z:MEd (103)
On utilise aussi la relation géométrique : z=d-h/2 (10.4)

Ec

:

Figure 10.8. Equilibre de la section fléchie.

La rotation de la section par unité de longueur de poutre ou « courbure » K est liée a ¢, , &, d et A, par
la relation géométrique - K=(e +é&)ld

Pour établir la capacité de rotation d’une zone de « rotule plastique », on doit définir la longueur de
cette zone ( longueur critique /., ). Si on admet que /., est égale a la hauteur utile d de la section, la

capacité de rotation ¢ de la rotule plastique vaut : p=Kd=¢.+ & (10.5)
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Les déformations ¢ du béton et de I’acier atteintes sous ’application d’un moment de flexion
sollicitant M4 sont fonction des caractéristiques des matériaux (fed, Ecuz, fyd » €s,max) €t des dimensions
des sections 4, d’armature et bh de béton.

Des relations (10.1 a 10.5), on peut déduire des formulations explicites de ¢, A5 et du pourcentage

géométrique d’armature w = A, /bh correspondant a des valeurs particuliéres de &qo €t & max :

(10.1) peut s’écrire : he=¢e.dl(e.+ &) (10.6)
Par (10.4) et (10.1), on transforme (10.2) en :
Mgqg =he.b.afq.z=b. & 0 fed [1-6c 12(e. + &5 )][ec /(6. + &5 ) | (10.7)

[Note :1” expression [1-g./2(e. + &5 )][ec. /(6. + &5 ) | est une valeur approchée du facteur “u” de la
méthode de calcul du béton armé en flexion enseignée a [’Université de Liege.]

De (10.7), (10.3) et (10.6) on déduit : [e. /(e. + & )] b . & . afoa= Asfoad

Soit : AsIbd = [e. (ec + &5 )] afea ! fya (10.9)
As /bd (= As /bh ) donne une valeur approchée du pourcentage géométrique d’armature p.

p=lec /et &) afeal fua (10.10)

Si une armature est présente en zone comprimée, les développements précédents peuvent étre réécrits
en tenant compte de ’augmentation de résistance 4’ . fyq de la zone de béton comprimé:
- (10.1) 2 (10.5) sont inchangés
- (10.7) devient, si on fait I’hypothése sécuritaire que z est le bras de levier de A’
(A5 . fya The.b.oafa)z = Asfyaz
Ag/bd=A"s/ bd + [e. (ec T & )] o fea ! fya
p=p’+le. et & )] afalfya (10.11)
Cette relation correspond a la relation (5.11) de I’Eurocode 8 Partie 1 :  p_ . = ’+M-&
Hopbyq Jya
pour une ductilité de courbure uy=4 et &5 4 = fyo/E = 500/200.000 = 2,5. 107,
Pour voir I’influence des paramétres du probléme sur la capacité de rotation ¢, , on considere quelques
situations typiques de déformations de I’armature et du béton, dans le cas d’un béton C25/30 et d’un
acier S500. Ona: a=0,76 fea=16,7 MPa o f.i=12,75 MPa fya =434 MPa
On établit aussi la ductilité de courbure dans la zone de rotule plastique uy= %/ xy
1y est défini comme le rapport entre la courbure y, atteinte lorsque le moment fléchissant est égal a
85 % de sa valeur résistante, atteint dans la phase de décroissance post-pic (c’est a dire pour &= &y =
3,5.107 en général) et la courbure Xy correspondant a la limite d’¢élasticité (les déformations limites du
béton et de I’acier &, et &,x ne doivent pas étre dépassées). Comme on travaille dans I’hypothese
d’une égale courbure sur la longueur de la zone plastique, on a aussi : us= xu/xy= ¢/ ¢y

On peut calculer ¢ en utilisant les relations de conservation des sections planes et d’équilibre

mentionnées plus haut, avec &, = &4 = fya/E = 2.5. 10 . On établit ensuite &, et Py =€t Egya.
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On peut aussi utiliser une valeur approchée de ¢, basée sur la seule géométrie de la section:

b=170cy4/d

par unité de longueur de poutre.

(10.12)

Pour une rotule plastique de longueur d, on trouve : ¢y = 1,70 g4 4 = 4.3.107 rad = 4,3 mrad.

Ceci donne comme relation approchée de calcul de :

Tableau 10.2. Capacité de rotation et ductilité associées a différentes caractéristiques de section.

U= o/ b= du/4,3.10°

Description et p=A/bd
hypothéses sur & Eewd “u” Pourcentage | ¢, Ductilité de
&, & €etp Meéth. armature Rotation
(pen%) ULg tendue en % | (mrad) Ug
Situation ductile
Réf.« ruine acier » | 10.107 3,5.10° | 0,226 0,76 13,5 3,1
p=0
p=0,69
= P maxBurocode 8% | 11,5. 107 | 3,5.107 | 0,206 0,69 15,0 3,5
p=0
p=0,69
p=0 22,8.10° | 7.10° | 0,207 0,69 29,8 6,9
béton trés confiné
p=0,69
p’=02p 18,6.10° | 3,5.10° 0,69 18,6 43
p=0,69
p’=05p 26,3.10° | 3,5.10° 0,69 29.8 6,9
p=0,69 p’=0
effort axial 49.10° 1,5.10° 0,69 6,4 1,5
£, =2.107
Armature a 4%
d’allongement** | 40.107 3,5.10° | 0,077 0,24 435 10,1
p=0
Armature
élastique a ’'ELU | 2.107 3,5.10° | 0,433 1,87 55 1,3
p =0

*Hypotheéses : u,=4 et &5y 4 = fya/E = 500/200.000 = 2,5. 10~ ; absence d’armature en zone comprimée.

**La norme « Produit » impose que I’allongement minimum a rupture d’un acier a béton soit 5 %; voir 10.2.
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A la Figure 10.8, on visualise I’influence des paramétres p et p’ sur la ductilité z,. Les courbes
' 0,0018 _ &

/u(pgsy,d f yd

correspondent a la relation p = p dans le cas d’un acier S500 et d’un béton C30.

La Figure 10.9 montre I’influence qualitative d’un effort axial N sur la ductilité z.
14 \
te L1\
RN S
'=0,9
10 P

4
p '=0,5.p
i M
0 T T T T T T
0 0.5 1 15 2 25 3
p (%)
Figure 10.8. Influence du pourcentage d’armature tendue p et du rapport p’/ p sur la ductilité en
flexion ug4
Up(N) 14
Ha(N=0)
0.8
0.6
0.4
0.2+ N
b.h.fcd
0 T T T T T 1

Figure 10.9. Influence qualitative de [’effort axial N sur la ductilité en flexion u,

Les résultats montrent que la capacité de rotation flexionnelle ¢, d'un élément de béton armé de
section b donnée :

- augmente si le pourcentage p d'acier tendu diminue

- augmente, pour une valeur fixée de p, si le pourcentage p’ d'acier comprimé augmente

- augmente si le raccourcissement limite &.,» du béton augmente

- diminue en présence d’une sollicitation de compression
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Les résultats montrent aussi que :

- sile pourcentage géométrique d’armature est inférieur a la valeur prescrite par la relation
(5.11) de ’Eurocode 8 Partie 1, on atteint des capacités de rotation ¢, assez élevées : 15 mrad
en I’absence d’armature en zone comprimée ; 18,6 mrad sip /p =0,2 ; 29,8 mrad sip /p =0,5.

- Lacirconstance p”/p = 0,5 correspond a ce qui est prescrit dans I’Eurocode 8 pour les
zones d’ossature ou des rotules plastiques sont attendues ; on voit que cette prescription
assure automatiquement une ductilité z, assez élevée

- Certains codes prescrivent p /p =1 (RPA 2003, Algérie) et la ductilité assurée est encore plus
élevée.

- Un pourcentage d’armature assurant une ductilité convenable correspond a des valeurs “p”
inférieures au « p rationnel » (ou « u » désigne le facteur de la méthode de calcul du béton

armé en flexion enseignée a I’Université de Liége).

Enfin, on rappelle que pour atteindre des capacités de rotation plastique suffisantes, il faut, aprés les
calculs, veiller a ce que la réalisation soit effectuée en utilisant:

- des bétons adéquats (résistance a la compression, déformation a rupture).

- des acier possédant des qualités convenables (allongement plastique uniforme, rapport f, / f).
- une armature transversale des zones de rotules plastiques potentielles assurant un confinement
adéquat du béton et empéchant la ruine du béton par cisaillement ainsi que le flambement local de

I’acier comprimé.

Note 1: si on se référe a (10.5), la relation (10.13), soit : ¢, = 1,70 g4y 4 = 4,3.107 rad
signifie qu’a la limite élastique de la section on a approximativement dans le béton:

g =(43-2,5).10"=1,8. 10" = g.p /2

Note 2 : des relations similaires a (10.12) ont été établies pour les murs et les poteaux.

On a, par unité de longueur de [’élément structural (unité a choisir pour exprimer D, d, h., I, ), les
rotations @y suivantes:

Poteaux circulaires : ¢ =235¢eya/ D

Poutre rectangulaire avec ou sans table de compression): ¢, =1,70 &gy 4/ d

Mur rectangulaire : ¢y =2,00 egy4/ Ly

Poteaux rectangulaires : & =212 ey4/ he

D, d, h., I, sont respectivement le diamétre et la hauteur utile la de la section, la longueur du mur et

la hauteur du poteau.
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10.5 Les types de structure, leurs coefficients de comportement et autres spécificités.

10.5.1. Types de structure en béton armé.

Il existe 3 types fondamentaux de structure de contreventement en béton arme :

les ossatures en portiques, dans lesquelles la résistance aux forces horizontales est assurée
principalement par la flexion des barres. Les explications données en 9.5 pour les portiques
acier valent pour les portiques en béton armé. Si les dispositions sont prises pour réaliser un
mécanisme plastique global (poutres faibles — poteaux forts par exemple), leur coefficient de

comportement q est compris entre 3,3 et 5,85. —Figure 10.10 a).

les voiles ou murs ductiles, qui sont des éléments de structure généralement verticaux, de
section transversale allongée, avec un rapport longueur / épaisseur /,/b,, supérieur a 4. Fixés a
la base de sorte que la rotation relative de la base par rapport au reste du systéme structural
soit empéchée, ils sont dimensionnés et congus dans le détail des armatures pour dissiper
I’énergie dans une zone de rotule plastique de flexion juste au-dessus de leur base ; cette zone,
dont la hauteur est de I’ordre de la largeur I, du mur, ne peut pas présenter d’ouverture ou
perforation large. Le coefficient de comportement q des ossatures contreventées par des voiles

ou murs ductiles est compris entre 3,0 et 4,4. —Figure 10.10 b)

les murs de grandes dimensions faiblement armés, qui ont une dimension horizontale /;, au
moins égale au minimum a 4,0 m ou aux deux tiers de leur hauteur 4, . Ills développent une
fissuration limitée et transforment en partie 1’énergie sismique en énergie potentielle, par
soulévement temporaire des masses de la structure, et en énergie dissipée dans le sol, par
rotation de corps rigide. En raison de leurs dimensions, du manque de fixité a la base ou de la
connectivit¢ avec des murs de grandes dimensions transversaux empéchant les rotules
plastiques a la base, ils ne peuvent pas dissiper efficacement 1’énergie dans une rotule
plastique a la base. Leur classe de ductilité est au maximum la classe DCM et leur coefficient
de comportement q est au maximum égal a celui des murs ductiles de classe DCM, soit 3,0. —

Figure 10.10 c).
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a) portiques b) mur ou voile ¢) mur de grandes dimensions

faiblement armé

EERR
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Qyz5h
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Figure 10.10. Les 3 types de structures parasismiques possibles en béton armé.

Dans les projets de batiments, on combine souvent ces 3 types de contreventement et on forme des
types hybrides, de capacité dissipative diverse. Pour associer un facteur de comportement q a ces types
hybrides, 1I’Eurocode 8 les catégorise comme suit:
- murs couplés, composition de murs liaisonnés de fagon réguliére par des poutres ou linteaux
ductiles capables de réduire d’au moins 25 % la somme des moments de flexion en base des

murs par rapport au cas ou les murs travailleraient séparément. Figure 10.11.

i

RR AR R LR LT,

Figure 10.11. Murs non couplés (a gauche). Murs couplés (a droite).
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- systémes de murs, systéme dans lequel la résistance aux charges verticales et latérales est
assurée principalement par des murs, couplés ou non, dont la résistance a I’effort tranchant a la
base du batiment dépasse 65 % de la résistance totale a I’effort tranchant du systeme.

- systéme a ossature, dans lequel la résistance aux charges verticales et aux charges latérales
est assurée principalement par des ossatures en portique dont la résistance a I’effort tranchant
a la base du batiment dépasse 65 % de la résistance totale a 1’effort tranchant du systéme.

- systéme a contreventement mixte, dans lequel le transfert des charges verticales est assuré
principalement par une ossature en portique et le contreventement est assuré en partie par

I’ossature et en partie par des murs, couplés ou non.

Salem ,,r‘ Culie
,ér . "\01—14}..,_ /}_ﬂba}'-'_f--m

]\

Figure 10.12. Systeme a contreventement mixte.

- systéme a contreventement mixte équivalent a une ossature, systétme a contreventement
mixte dans lequel la résistance a 1’effort tranchant a la base de 1’ossature est supérieure a 50 %
de la résistance totale a 1’effort tranchant du systéme.

- systéme a contreventement mixte équivalent a des murs, systéme a contreventement mixte
dans lequel la résistance a I’effort tranchant des murs, a la base du batiment, est supérieure a
50 % de la résistance totale a 1’effort tranchant du systéme.

- systéme a noyau, systéme a contreventement mixte ou systéme de murs dont la rigidité a la
torsion n’atteint pas une valeur minimale prescrite. C’est le cas des ossatures flexibles
combinées avec des murs concentrés en plan a proximité du centre du batiment.

- systéme en pendule inversé, dans lequel 50 % ou plus de sa masse est située dans le tiers
supérieur de la hauteur de la structure ou dans lequel 1’essentiel de la dissipation de I’énergie a
lieu a la base d’un ¢élément unique du batiment. Les ossatures a un seul niveau, avec les tétes
de poteaux liées dans les deux directions principales du batiment et ou I’effort normal réduit
des poteaux v4 < 0,3 n’appartiennent pas a cette catégorie.

Remarques :
- pour simplifier la distinction entre les divers types de structures comportant a la fois des murs

et des portiques, il est admis, dans [’Eurocode 8, de faire porter les criteres relatifs aux

www.GenieCivilPDF.com



10.16

pourcentages de résistance a [’effort tranchant sur les pourcentages d’effort tranchant
sollicitant dans la situation sismique de calcul.

- si un systeme comporte des murs isolés et des murs couplés et que la plus grande part de la
résistance des murs a l’effort tranchant est procurée par des murs couplés, on peut adopter le
coefficient q d’'un systeme de murs couplés.

- des murs qui contiennent de trés nombreuses perforations ne présentent pas le comportement
d’un mur ; on doit en tenir compte pour définir le type de systeme structurel et son coefficient
q et pour établir le modeéle représentant la structure pour [’analyse.

- Pour qu’un systeme de murs de grandes dimensions en béton peu armé soit acceptable, il doit
comporter dans la direction horizontale considérée au moins deux murs qui portent
collectivement au moins 20 % de la charge gravitaire totale dans la situation sismique de
calcul. La période fondamentale T; du systeme, dont la base est dans [’analyse supposée fixe
vis-a-vis de la rotation, doit étre < 0,5 s. 1l est suffisant qu 'un seul mur respecte ces conditions
dans une direction, si on divise la valeur de base du coefficient de comportement q, dans cette
direction par 1,5 et si deux murs au moins respectent ces conditions dans la direction

orthogonale.

10.5.2. Coefficient de comportement des structures en béton armé dans 1’Eurocode 8.

Pour les structures en béton armé, la valeur supérieure du coefficient de comportement ¢ est calculée

comme suit pour chaque direction de calcul : q=q.,k, =15

¢, est la valeur de base du coefficient de comportement, dépendant du type de systéme structural et de
la régularité en élévation. On donne au Tableau 10.3 les valeurs de g, associées au différents types de

structures.
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Tableau 10.3. Valeurs de base ¢, du coefficient de comportement

Type structural 9o 9o
Variantes du type structural o/ a DCM DCH

Systéme a ossature ou - batiments d’un étage = ------------ 2> |11

Systéme a contreventement | - une travée, plusieurs étages ------ 2> 11,2 3,0 a/oy | 4,5 a/ay

mixte équivalent a une - batiment a plusieurs travées &

ossature plusieurs étages 2> 1,3

Systéme de murs couplés ou
Systéme a contreventement 1,2 3,0 /oy |45 o/

mixte équivalent a des murs

Systéme de murs non - avec uniquement deux murs non
couplés couplés par direction horizontale - | 1,0 3,0 4,0 a/ ey

- autres systemes de murs non

couplés 2> |11
Systéme de murs de grande 1,0 3,0 Non
dimension faiblement armé
Systéme a noyau 1,0 2,0 3,0
Systéme en pendule inversé 1,0 1,5 2,0

ky est un coefficient reflétant le mode de rupture prédominant dans les systémes structuraux de murs.
ky est égal a 1,0 pour les systéme de type ossature ou équivalent a des ossatures.
ky est égal a (1+ay )/3, avec des limites pour les systéme a murs: 0,5 < £, <1

a, est le rapport de forme prédominant des murs du systéme structural, déterminé par :

Qo = zhwi /lei

hyi et L sont respectivement la hauteur et la longueur du mur 7.

10.6. Critéres de projet et principes de contre — mesures aux incertitudes communs a tous les

types de structures en béton.

10.6.1. Introduction.

Ces criteres et principes s’appliquent a la structure primaire.

Ils constituent 1’esprit de régles détaillées d’application dont le volume est important : 50 pages dans
I’Eurocode 8. Ce volume s’explique par le fait que les régles portent sur plusieurs types d’éléments
(poutres et poteaux des portiques, murs ductiles, grands murs faiblement armés, constructions

préfabriquées, poutres de couplages, présence de remplissages) et 3 classes de ductilit¢ DCL, DCM et
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DCH. On se reportera a I’Eurocode 8 pour connaitre tout le détail des régles. On en mentionne

seulement des aspects aux paragraphes 10.6 a 10.15., ou on fournit aussi des Tableaux résumés.

10.6.2. Critéres généraux conduisant a la ductilité globale.

Criteére 1. Appliquer le dimensionnement capacitif pour créer les conditions de la formation de

mécanismes locaux ductiles et de mécanismes globaux dissipatifs.

Les mécanismes de ruine locale indésirables au niveau des éléments structuraux (voir description
compléte en 10.3) tels que la ruine par effort tranchant, la rupture des nceuds poteaux - poutres, les
ruptures fragiles d’ancrage , doivent étre empéchés.

Les mécanismes de ruine indésirables de I’ensemble d’une structure, tels que la concentration de
rotules plastiques dans les poteaux d’un seul niveau d’un batiment a plusieurs étages ou la
plastification des fondations, doivent également étre empéchés.

Ce résultat est obtenu en appliquant le dimensionnement capacitif défini en 3.6, dont on rappelle
qu’il consiste a établir les sollicitations de calcul des zones a risque en tenant compte de la formation
de rotules plastiques dans les zones dissipatives adjacentes et de la possible sur-résistance de ces
derniéres.

Ainsi, on tiendra compte des largeurs participantes de dalle collaborant avec des poutres, en particulier
des armatures de dalles paralléles aux poutres et situées dans la largeur participante de membrure, pour
le calcul de la résistance plastique en flexion des poutres prises en compte pour le calcul de XMy, dans
la condition « poutre faibles — poteaux forts » conduisant au mécanisme global souhaité des ossatures

en portique (voir condition définie en 7.8.5).

Critere 2. Créer les conditions de ductilité convenable des mécanismes locaux.

Pour assurer la ductilité globale requise d'une structure, les zones choisies pour former des rotules
plastiques doivent posséder une capacité de rotation plastique adéquate. La valeur de cette capacité
de rotation adéquate est associée a la valeur du coefficient de comportement q choisi par I’auteur de
projet. Elle doit étre d’autant plus grande qu’un coefficient de comportement q plus élevé est choisi.
Dans les constructions en béton, le critére définissant une capacité de rotation plastique adéquate fixe
la valeur a atteindre par le coefficient de ductilité en courbure u45= %,/ (y des zones dissipatives.
Cette valeur requise de u,4 doit étre réalisée dans toutes les zones critiques ou il est envisagé de
former des rotules plastiques.

On a expliqué en 10.4 comment calculer z.

La valeur critére de la ductilité en courbure u4 a réaliser est donnée par:

Hy=>2g,-1 pour T = T¢ Ho > 1+2(q, - 1)T/T, pour 77 < T¢
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T est la période fondamentale du batiment dans le plan vertical dans lequel la flexion a lieu ; 7 est la
période limite supérieure de la zone d’accélération constante du spectre.

Pour assurer au béton des zones de « rotules plastiques » sa résistance ainsi qu’une ductilité minimale,
on doit disposer dans ces zones des armatures de confinement : ce sont des armatures transversales,
en cadres fermés avec des extrémités coudées a 135° et ayant des retours de longueur 10 dy. Figure
10.13. On doit placer ces armatures de confinement dans les zones de « rotules plastiques » ou dans les
« zones critiques » de tous les types d’éléments structuraux, poutres, poteaux ou murs.

Outre les armatures de confinement, il existe d’autres impositions, plus spécifiques a des détails

particuliers de conception, qu’on définit par ailleurs.

r —— f H] m
/
\ 7 e . J
Incorrecte Incorrecte Correcte pour 4 barres longitudinales
G Correctes pour 8 barres longitudinales---------------- > Incorrectes pour 8 barres

longitudinales

Figure 10.13. Armatures de confinement correctes et incorrectes.

10.6.3. Contre mesures aux incertitudes.

De nombreuses incertitudes affectent la connaissance de ’alea ou action sismique (voir 1.5.3).

Des incertitudes affectent aussi les résultats des analyses du comportement des structures au séisme
puisqu’on les effectue a I’aide de modeles et méthodes forcément simplificatrices. L’effet négatif
possible de ces incertitudes est plus important pour les structures en béton armé que, par exemple,
pour les structures en acier, parce qu’il est possible en béton armé de moduler la résistance de chaque
¢lément structural sur sa longueur : ainsi, on réalise normalement en béton armé des éléments dont la
résistance au cisaillement et a la flexion varie sur la longueur des éléments dans le but de « suivre » les

sollicitations ; ce n’est généralement pas le cas en charpente acier de batiment. Dans les constructions
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en béton armé, les écarts inévitables entre les sollicitations réelles des structures et les sollicitations
calculées de maniére imparfaite peuvent conduire plus facilement a des effets indésirables.

D’autres incertitudes affectent la connaissance du comportement post-élastique cyclique des structures
en béton.

Enfin, des incertitudes importantes concernant la résistance peuvent étre dues a des écarts

géomeétriques.

On réduit ces incertitudes ou leurs effets par des contre - mesures appropriées. Pour les incertitudes sur
I’analyse et sur la résistance, elles sont :

- Des dimensions minimales des éléments de structure sont imposées afin de réduire la
sensibilité a des écarts géométriques.

Exemple : largeur minimale de poteau DCM ou DCH : 1/10 de la hauteur d’étage

- Une limitation du rapport de la dimension minimale a la dimension maximale des éléments
linéaires doit étre respectée afin de réduire le risque d’instabilité latérale de ces ¢léments.
Exemple :

- Les déplacements entre étages sont limités, afin de limiter les effets P-A dans les poteaux.
Exemple : limite sur 0 (voir 7.8.3)

- On prolonge sur toute la longueur des poutres une proportion importante des armatures
supérieures de continuité prévues aux appuis, afin de contrer les incertitudes sur la position
des points d’inflexion dans les poutres.

- On tient compte des inversions de moments non prévues par le calcul en prévoyant des

armatures minimales en zone « comprimée ».

Pour les incertitudes sur la ductilité, les mesures sont :

- On réalise une ductilité locale minimale dans toute la structure primaire, indépendamment de
la classe de ductilité adoptée dans les calculs.

- On assure une ductilité en courbure suffisante dans les zones ou la possibilité de formation de
rotules plastiques existe, méme si elle n’est pas souhaitée au niveau du projet.

- Ainsi, on doit assurer une ductilité en courbure suffisante dans les extrémités de tous les
poteaux, méme si ces extrémités ne sont pas prévues comme zones dissipatives.

- Une section minimale d’armatures tendues est fixée, afin d’éviter les ruptures fragiles.

- Lawvaleur de I’effort normal est limitée, afin de réduire les conséquences de 1’éclatement des
enrobages et d’éviter les incertitudes particulierement importantes sur la ductilité disponible

en cas d’effort normal élevé.
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10.6.3. Choix de la classe de ductilité de la structure.

Les contraintes géométriques et de matériaux, le calcul des sollicitations des éléments structuraux et
les dispositions constructives dépendent de la classe de ductilité choisie pour le projet.

Le choix de réaliser des éléments correspondant a une classe de ductilité plus élevée se traduit par des
forces sismiques de calcul moindres et entraine en général des quantités moindres de béton, mais des
exigences accrues sur les détails technologiques, la densité de I'armature transversale, la qualité des
matériaux, le suivi de chantier ; ce choix implique de s'écarter des habitudes et des dispositions
classiques d'armature.

A T'auteur de projet de choisir, en fonction des circonstances techniques et économiques, sa solution

pour un projet déterminé.

10.6.4. Vérifications de sécurité.

Pour les vérifications a I’état limite ultime, les coefficients partiels sur les caractéristiques des
matériaux ¥, et % doivent prendre en compte la possible dégradation de la résistance des matériaux,
due aux déformations cycliques. On considere que y. et % des situations de calcul permanentes et
transitoires (les valeurs habituelles du calcul pour la reprise des actions gravitaires ou de service)
atteignent cet objectif parce qu’ils sont approximativement égaux au rapport entre la résistance initiale
et la résistance résiduelle, lorsque les dispositions concernant la ductilité locale sont respectées.

Note : c’est une approximation...

Pour rappel, on consideére en général : . =1,5 5% =1,05 (attention, variations nationales !).

Si la dégradation de la résistance est prise en compte de manicre appropriée dans 1’évaluation des
propriétés des matériaux, les valeurs des yy adoptées pour la situation de calcul accidentelle peuvent

étre utilisées.
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10.7. Matériaux et contraintes géométriques.

10.7.1. Matériaux.

On résume les impositions de I’Eurocode 8 au Tableau ci dessous.

Matériaux DCH DCM DCL

(Eurocode 2)

Classe de béton minimum C25/30 | C16/20

(structure primaire)

Acier longitudinal Nervuré | Nervuré

Zone critique des ¢léments primaires | Classe C | Classe B ou C

Treillis soudés acceptés si
propriétés conformes aux

Classes Bou C

Acier des étriers, €pingles, treillis Nervuré | Lisse ou nervuré

Zone critique des éléments primaires Classe Bou C

10.7.2. Contraintes géométriques.

Celles ci portent sur :

I’excentricité maximale de I’axe des poutres par rapport a I’axe des poteaux, limitée a b./4,
b. est la dimension du poteau perpendiculaire a I’axe de la poutre.
la largeur b, d’une poutre sismique primaire requise pour bénéficier de I’effet favorable de la

compression du poteau sur I’adhérence des barres horizontales passant a travers le noeud :

b, <min {b, +h,;2b,} h,, est la hauteur de la poutre

la dimension minimum de la section transversale des poteaux sismiques primaires, supérieure
a 1/10 de la plus grande distance entre le point d’inflexion et les extrémités du poteau, pour la
flexion dans un plan parall¢le a la dimension de poteau considérée (sauf si 6<0,1).
I’épaisseur maximale by, de ’dme des murs ductiles ou de grandes dimensions peu armés:

bwo = max{0,15m, hy/20) h, est la hauteur libre d’étage, en métres.
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10.8. Ossatures en portique.

10.8.1. Critére de projet.

Comme vu en 6.12, les ossatures en portique doivent étre congues pour que les rotules plastiques se
forment dans les poutres et non dans les poteaux, sauf aux pieds des poteaux a la base de 'ossature, en
partie supérieure des poteaux sous plancher supérieur (toiture) des batiments multi-étagés et dans les
batiments a un seul étage.

L’acceptation des rotules plastiques dans les poteaux a la base de l'ossature correspond au fait qu’elles sont
inévitables dans le mécanisme global souhaité (voir Figure 9.12). Des rotules plastiques peuvent étre formées
dans les poteaux sous le plancher supérieur des bdtiments parce qu’a cet endroit elles ne correspondent pas a

un mécanisme de ruine partielle « d’étage », voir Figure 7. 2.

Figure 10.14. Effet de la formation de rotules plastiques dans les poteaux
(Boumerdes, Algerie,2003 - Kocaeli, Turquie, 1999)

L’objectif d’un mécanisme global de type « poutres faibles-poteaux forts » est atteint si :
- la condition X My, > 13> My, expliquée en 7.8.3 est respectée . Pour le calcul de My ,

on tient compte des largeurs participantes de dalle collaborant avec des poutres, en particulier
des armatures de dalles paralleles aux poutres et situées dans la largeur participante de
membrure.

- les conditions définies aux paragraphes 10.8.2 a 10.8.5 sont respectées.

Le principe « poteaux forts — poutres faibles » ne s’applique pas toujours, car il existe des
circonstances ou la formation de rotules plastiques dans les poteaux ne provoque pas la formation d’un
mécanise de ruine partielle. C’est le cas :
- auniveau supérieur des portiques multi — étagés
- lorsqu’il existe une structure principale qui assure la stabilité globale et force la formation de
rotules plastiques a plusieurs niveaux dans les poteaux, voir Figure 10.13.

Les vérifications de résistance des poutres et poteaux sont alors différentes. Ce cas est trait¢ en 10.8.4.
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10.8. 2. Vérifications des poutres.

Résistance des poutres a la flexion dans un dimensionnement “poutres faibles - poteaux forts”.

On forme les rotules plastiques aux extrémités i des poutres primaires. Leurs sections de béton et
d’armature doivent étre suffisantes pour reprendre le moment de flexion Mgq calculé dans I’analyse :
Mgy, = My, rd = MEg

Cette vérification doit étre effectuée pour chaque sens (positif ou négatif) de 1’action sismique, ce qui

définit les armatures longitudinales inférieures et supérieures nécessaires.

Résistance des poutres a I’effort tranchant

dans un dimensionnement “poutres faibles - poteaux forts”.

[rotules plastiques dans les poutres].

Les efforts tranchants de calcul sont déterminés par le dimensionnement en capacité, en se basant sur
I’équilibre de la poutre sous ’effet de :

(a) la charge transversale V.4 agissant sur elle dans la situation sismique de calcul

(b) les moments d’extrémité Mgy; (1= 1, 2 désignant les sections d’extrémité de la poutre), moments
résistants des rotules plastiques pour chaque sens (positif ou négatif) de I’action sismique. On calcule
la valeur maximale Vegmaxi €t la valeur minimale Vggmini, de 1’effort tranchant a chaque extrémité i de
la poutre ; ces valeurs sont basées sur les moments résistants d’extrémité positif maximal et négatif
maximal Mgy ; aux extrémités 1 et 2 de la poutre. Le dimensionnement en cisaillement est capacitif par
rapport a la résistance des rotules plastique. On amplifie éventuellement les Mgy ; par un facteur de
surdimensionnement jkq qui tient aussi compte de la sur- résistance possible due a I’écrouissage de
I’acier : M4 = yka Mrp; (note : en DCM, on peut prendre jrq =0).

Au total, on effectue donc les vérifications d’effort tranchant sous la sollicitation de calcul :

_ 7’RdZMRb,i +y

i 0.8+¥>q
ZC

Va

La résistance au cisaillement est définie dans 1’Eurocode 2:

Vra=0.9b,dpyfywacotd avec 22°<0<45° V=0

Résistance des poutres a la flexion dans un dimensionnement “poutres fortes - poteaux faibles”.

On forme les rotules plastiques aux extrémités i des poteaux primaires. Les poutres doivent reprendre
¢lastiquement un moment de flexion A, 4 correspondant a la présence de rotules plastiques de moment
plastique Mg.; dans le poteau, amplifi¢ par un facteur de surdimensionnement jrq , coefficient tenant
compte de la sur- résistance possible due a 1’écrouissage de ’acier et au confinement du béton dans la

zone de compression de la section : Miq= yra Mro; ZMr. / ZMgy
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Résistance des poutres a ’effort tranchant dans un dimensionnement “poutres fortes - poteaux

faibles” [rotules plastiques dans le poteau].

Le paragraphe précédent relatif a I’effort tranchant s’applique, avec cette fois :

Miq = yra Mroj ZMre | ZMyy, (note: Jramin = 1,1).
gTV.q
oty
i YeM e EM/EM)

—
~

Figure 10.15. Moments M;,; sollicitant la poutre :
- ensection 1 : cas poutre forte — poteau faible

- ensection 2 : cas poutre faible — poteau fort

10.8.3. Dispositions constructives dans les poutres.

Poutre avec dalle collaborante.

Les armatures supérieures des sections d’extrémité des poutres sismiques primaires en forme de T ou
de L sont placées principalement dans I’épaisseur de 1’ame. La partie placée a I’extérieur de I’ame,
doit se trouver dans la largeur participante b.gr de dalle. besr est donné au Tableau ci-dessous et a la

Figure 10.16 en fonction des liaisons de la poutre.

Liaisons Desr

Connection a un poteau de rive begr = b. du poteau
Absence de poutre transversale b. largeur du poteau
Connection a un poteau de rive besr = be + 2h¢
Présence d’une poutre transversale hs épaisseur de la dalle

Connection a un poteau intermédiaire | besr = b + 25

Absence de poutre transversale

Connection a un poteau intermédiaire | begr = b, + 4hs

Présence de poutre transversale
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ik >

1, 1
b,
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h, h,
£ =t & it
1, 1

Figure 10.16. Largeurs participantes.

Longueur de la zone critique (ou dissipative) de poutre.

Zone de connection poutre — poteau et toute zone potentiellement dissipative : I, = Ay,
hy est la hauteur de la poutre
Zone de poutre sismique primaire supportant des éléments verticaux discontinus (interrompus) :

I = 2hy de chaque c6té de 1’élément vertical supporté

Dispositions pour la capacité de rotation plastique dans les zones dissipatives de poutres.

Le coefficient de ductilité en courbure i doit satisfaire dans les zones critiques des poutres sismiques
primaires la condition donnée en 10.6.2 (critére 2). Cet objectif est atteint si :

- dans la zone comprimée, des armatures longitudinales de section au moins égale a la moiti¢ de
la section des armatures présentes dans la zone tendue sont placées en complément des
armatures comprimées nécessaires a la vérification de la poutre a I’état limite ultime dans la
situation sismique de calcul.

- Le pourcentage d’armatures dans la zone tendue p ne dépasse pas la valeur p,,.x égale a :

- 0,0018 . &

pmax =p
/u¢7‘c"sy,d fyd

p : pourcentage d’armatures de la zone tendue = Ay/bd
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p’: pourcentage d’armatures de la zone comprimée = A;’/bd
b :largeur de la membrure comprimée de la poutre.
Si la zone tendue comprend une dalle, la quantité d’armatures de dalle paralléles a
la poutre dans la largeur effective est incluse dans p.
Tout le long d’une poutre sismique primaire, le pourcentage p d’armatures de la zone tendue ne doit

étre nulle part inférieur a la valeur minimale suivante g, k

pmin = 0’5 &

S

Dans les zones critiques des poutres sismiques primaires, des armatures de confinement remplissant
les conditions suivantes doivent &tre prévues :
- diamétre dy,, (mm) > 6.
- espacement s (mm) : s = min{Ay/4; 24dyw; 225; 8dy}
dy : diamétre minimal (mm) des barres longitudinales 4, : hauteur de la poutre (mm).
- premicre armature de confinement a moins de 50 mm de la section d’extrémité de la poutre (Figure

10.17).

/1’ - __/],__

<50mm

e s

.._/1,__ cr cr ._/l,__

Figure 10.17. Disposition des armatures transversales de poutre.

10.8. 4. Vérifications des poteaux.

Résistance du poteau a la flexion dans un dimensionnement “poutres faibles - poteaux forts”.

[rotules plastiques dans les poutres]

Les moments sollicitants de calcul M; 4 aux extrémité des poteaux sont déterminés par
dimensionnement en capacité en se basant sur I’équilibre des noceuds poutre poteau et en considérant
que des rotules plastiques sont formées aux extrémités des poutres liées aux nceuds :

]V[i,d = Ra MRc,i SMgy / EMg
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Mg, est la valeur de calcul de la résistance a la flexion du poteau a I’extrémité i dans le sens du
moment fléchissant sismique pour le sens considéré de 1’action sismique.

Les moments résistants Mp.; du poteau et ZMg, sont calculés en considérant 1’interaction avec 1’effort
normal dans la situation sismique de calcul pour le sens considéré de 1’action sismique.

%ka est le coefficient de surdimensionnement utilisé en dimensionnement capacitif pour tenir compte
de la sur- résistance possible de la rotule plastique due a 1’écrouissage de 1’acier et au confinement du

béton dans la zone de compression de la section :

&ka = 1,1 (DCM) 7ka = 1,3 (DCH)

¢l

2 +
T R EMYEMI M,
47N
YM, <IM,, K' ----- SM,,
Ny
| ' I
M,

Figure 10.18. Moments M;, sollicitant le poteau :
- Section 1 : cas poutre forte — poteau faible

- Section 2 : cas poutre faible — poteau fort
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Résistance du poteau a ’effort tranchant dans un dimensionnement “poutres faibles - poteaux

forts”. [rotules plastiques dans les poutres].

Les efforts tranchants de calcul sont déterminés en se basant sur 1’équilibre du poteau sous ’effet des
moments d’extrémité M; 4 définis au point précédent, avec i = 1, 2 ou les 1 désignent les sections
d’extrémité du poteau.

La résistance au cisaillement est définie dans 1’Eurocode 2:

Vra=0.9b,dpyfywacotd avec 22°<0<45° V=0

Résistance du poteau a la flexion dans un dimensionnement “poutres fortes - poteaux faibles”.

On forme les rotules plastiques aux extrémités i des poteaux primaires. Leurs sections de béton et
d’armature doivent étre suffisantes pour reprendre le moment de flexion Mgq calculé dans 1’analyse :
Mgy = Myl rd = MEg

M, ra doit étre établi en tenant compte de I’interaction de la flexion avec I’effort normal.

Les moments sollicitants de calcul M; 4 aux extrémité des poteaux sont les My rq -

Résistance du poteau a ’effort tranchant dans un dimensionnement “poutres fortes - poteaux

faibles”.[rotules plastiques dans les poteaux].

Les efforts tranchants de calcul sont déterminés en se basant sur 1’équilibre du poteau sous ’effet des
moments d’extrémité g Miq. Les M4 ont été définis au point précédent, aveci=1,2 ou les i
désignent les sections d’extrémité du poteau. jrq est le coefficient de surdimensionnement utilisé en
dimensionnement capacitif pour tenir compte de la sur- résistance possible de la rotule plastique due a
I’écrouissage de I’acier et au confinement du béton dans la zone de compression de la section :

ke = 1,1 (DCM) 7ka = 1,3 (DCH)

Dispositions constructives pour la ductilité locale des poteaux sismiques primaires.

Le pourcentage total des armatures longitudinales p; doit respecter : 0,01 <p; < 0,04.

Dans les sections transversales symétriques, on impose la symétrie des armatures : p= p’

Dans les nceuds poteau — poutre, au moins une armature intermédiaire doit étre prévue entre les
armatures d’angle le long de chaque face du poteau, pour assurer I’intégrité¢ du nceud (voir 10.8.5).
Les zones s’étendant sur une distance /., a partir des deux sections d’extrémité d’un poteau de la
structure sismique primaire doivent étre considérées comme des zones critiques et comporter une
armature transversale adéquate assurant le confinement du béton.

L’Eurocode 8 fixe [;a: [ = max{hc; le1/6; 0,45} (m)
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h. est la plus grande dimension de la section transversale du poteau; / est la longueur libre du poteau.
Si [/h.<3, la hauteur totale du poteau sismique primaire doit étre considérée comme zone critique et
doit étre munie d’armatures en conséquence.

Dans la zone ou il est prévu de former des rotules plastique, en particulier a la base des poteaux de la
structure sismique primaire, il convient de réaliser un coefficient de ductilité en courbure u4 au moins
égal a la valeur critére (voir 10.6.2). Ceci peut conduire a devoir réaliser un confinement, afin de
bénéficier d’une déformation du béton a la ruine supérieure a &, = 0,0035. On définit le confinement

20035
b

[}

nécessaire un utilisant la relation : @, , =2304,v, - &

(4 st le rapport mécanique en volume des armatures de confinement dans les zones critiques

volume des armatures de confinement  f. vd
d — y
" volume du noyau en béton S

Uy est la valeur requise du coefficient de ductilité en courbure ; v4 effort normal réduit de calcul

(va = Ned/Afea) ; &y.a valeur de calcul de la déformation de I’acier en traction a la limite d’élasticité ;
h. hauteur brute de la section transversale (parall¢le a la direction horizontale dans laquelle la valeur
de p, s’applique) ; h, hauteur du noyau confiné (par rapport a I’axe des armatures de confinement) ; b,
largeur brute de la section transversale ; b, largeur du noyau confiné (par rapport a I’axe des armatures

de confinement) ; & est le coefficient d’efficacité du confinement, égal & o0 = o+ 0L,

Pour les sections transversales rectangulaires: o, =1— Zbiz 16b.h, o, =(1—-s/2b,)1-s/2h,)

n
n nombre total de barres longitudinales latéralement maintenues par des armatures de confinement ou
des épingles ; b; distance entre des barres maintenues consécutives (voir Figure 10.19, également pour

bo, ho, $).

Figure 10.19. Armature de confinement.
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Pour les sections transversales circulaires avec armatures de confinement et noyau confiné de diamétre

D, (par rapport a I’axe des armatures de confinement) : a, =1 a, = (1 —s/2D, )2

n

Pour les sections transversales circulaires avec armature hélicoidale : ¢, =1 « = (l -5/ 2D0)

Dans la zone critique a la base des poteaux sismiques primaires, on a obligatoirement: @4 > 0,08
Dans les zones critiques des poteaux sismiques primaires, des armatures de confinement et des
épingles d’au moins 6 mm de diamétre doivent étre prévues avec un espacement s assez réduit pour
assurer la ductilité et empécher le flambement local des barres longitudinales. La forme des armatures
de confinement doit étre choisie de telle sorte qu’elles produisent dans la section du poteau un état de
contraintes tri-axiales . s = min{b/2; 175; 8y} ( mm)

b, dimension minimale du noyau de béton par rapport a I’axe des armatures de confinement

dy. diamétre minimal des barres longitudinales.

La distance maximum entre barres longitudinales consécutives maintenues par des armatures de
confinement : 200 mm

Les armatures transversales dans la zone critique a la base des poteaux sismiques primaires peuvent

étre déterminées comme spécifié dans I’Eurocode 2, si : ve<0,2 et qg < 2,0.

10.8.5. Neeuds poteau - poutre.

Les nceuds entre poutres et colonnes sont des zones d'une structure ou il convient d'éviter tout
endommagement, pour les raisons suivantes :

- Si les nceuds sont endommagés, la quantité d’énergie qui peut étre dissipée par 1’ossature
devient extrémement réduite et on se trouve rapidement en condition d'écroulement de la
structure.

- Une intervention apres séisme pour réparer des nceuds endommagés présente beaucoup de
difficultés.

Or les nceuds entre poutres et colonnes sont des zones trés sollicitées en cisaillement sous séisme. Au
cisaillement V¢ du poteau défini par I’analyse globale de la structure s’ajoute des efforts tranchants
locaux correspondant au transfert des moments de poutres au nceud. Ces efforts tranchants horizontaux
agissant autour du noyau d’un nceud connectant des poutres et des poteaux primaires sismiques
doivent étre déterminés en prenant en compte les conditions les plus défavorables dues au chargement
sismique, c'est-a-dire les conditions de dimensionnement en capacité pour les poutres connectées au
nceud. On a donc comme efforts tranchants :

- une force de traction plastique Ay, fyq de I’armature supérieure Ay d’un c6té du nceud

- une force de traction plastique Ay, fyq de I’armature inférieure Ay, de I’autre c6té du nceud.
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Figure 10.20. Sollicitation de cisaillement du nceud poutre poteau.

L’effort tranchant horizontal agissant sur le noyau de béton des nceuds peut donc étre évalué comme
suit pour les nceuds poteau-poutre intermédiaires :

Vina = Vra (A1 + 4) fya = Ve

Pour les nceuds poteau-poutre de rive :

thd = Vra 4o 'fyd -V

V¢ est effort tranchant du poteau, issu de 1’analyse dans la situation sismique de calcul. yrq est le
coefficient prenant en compte la sur-résistance due a 1’écrouissage de I’acier, qu’il convient de ne pas
prendre inférieur a 1,2. Les efforts tranchants agissant sur les nceuds doivent correspondre a la
direction la plus défavorable de I’action sismique influencant les valeurs Ay, Ay et Ve .

Les armatures du nceud doivent présenter une importance et une forme appropriées pour assurer un
transfert du cisaillement dans les conditions sismiques considérées : il s’agit de cadres horizontaux
fermés dont les crochets doivent étre recourbés a 135° pour que 1’armature de confinement ne s’ouvre
pas.

Dans I’Eurocode 8, la définition des armatures au nceud est différente selon la classe de ductilité

visée :

en projet DCL, on se limite aux vérifications de I’Eurocode 2.

- en projet DCM, on réalise une armature adéquate par le respect de régles spécifiques qui ont
été calibrées pour placer en sécurité (voir ci-dessous).

- en projet DCH a haute ductilité, on doit effectuer un calcul explicite de la résistance du nceud

et de I’armature dans un mécanisme bielle tirant.
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Figure 10.21. Etat Limite Ultime d’'un noeud correctement armé dans une situation « poutre forte-

poteau faible ».

En projet DCM, les régles a respecter sont les suivantes.

Les armatures de confinement horizontales des nceuds des poutres sismiques primaires avec les
poteaux sont les mémes que celles des zones critiques des poteaux : .

Toutefois, si 4 poutres aboutissent au nceud, elles réalisent de fait un confinement du nceud et la
densité d’armature de confinement peut étre réduite. Si la largeur des poutres correspond a au moins
les trois quarts de la dimension paralléle de la section transversale du poteau, I’espacement des
armatures de confinement horizontales dans le nceud peut étre doublé par rapport a la valeur en cours
dans le poteau, sans toutefois dépasser 150 mm.

Au moins une barre verticale intermédiaire entre les armatures d’angle du poteau doit étre prévue de

chaque c6té des nceuds connectant poteaux et poutres sismiques primaires.

Figure 10.22. Absence d’armature transversale au neeud. Effondrement dii a cette absence au noeud et

dans la zone critique du poteau.
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Figure 10.23. Effondrement dii a ’absence d’armature transversale au neeud.

10.8.6. Vérification explicite de la résistance d’un nceud poteau - poutre.

Dans I’Eurocode 8, une vérification explicite de la résistance du nceud est demandée en projet
d’ossature a haute ductilit¢ DCH.

Le transfert des forces de cisaillement a travers le cceur du neeud implique un mécanisme de bielles
diagonales comprimée et d’armatures tendues. La compression des bielles est équilibrée en partie par
les armatures longitudinales des poutres et poteaux. Des armatures au cceur du nceud sont aussi
nécessaires pour empécher I’ouverture de fissures paralléles a ces bielles, car sous 1’alternance du
mouvement sismique, un ensemble de fissures entrecroisées se formerait, qui conduirait a la

désagrégation du nceud.

fissure
fernée
a—
AC o
< ’
-— Ch
b mn g fhenge

Figure 10.24. Bielle de compression développée au nceud poutre poteau.

Il n’y a pas de théorie unique uniformément admise pour la compréhension du mécanisme du nceud.
Les conditions de I’Eurocode 8 servant a vérifier que la résistance du noeud est convenable sont les
suivantes.

On vérifie que la compression diagonale induite dans le noeud par le mécanisme de bielle ne dépasse
pas la résistance du béton a la compression en présence d’une déformation de traction transversale a

I’aide des relations suivantes.
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Pour les neeuds poteau-poutre intermédiaires:

/ 1%
thd /- _?bj hjc

n = 0,6(1 — f4/250) ; b; est la largeur effective du nceud (voir ci-dessous) ; h; est la distance entre les
lits extrémes des armatures du poteau ; vq4 est I’effort normal réduit dans la partie du poteau située au-
dessus du nceud ; fy est exprimé en MPa.

Pour les nceuds poteau-poutre de rive, il convient que Vjuq soit pris égal au plus a 80 % de la valeur

donnée au second membre de 1’expression ci dessus ou :

Vina vaut, pour les nceuds poteau-poutre intermédiaires : Vi = ypa(4sy + 4 ) fya — Ve

Vina vaut, pour les nceuds poteau-poutre de rive 1 Vyy = 7g4 - A, - fyd -V

La largeur effective du nceud b; est :

a) si be > by: bj =min {b; (by, +0,5- k¢ )}
b) si b <by: bj =min {by,; (b, +0.5-hc )}

Un confinement adéquat (horizontal comme vertical) du nceud, doit étre mis en place afin de limiter
I’effort de traction diagonal maximal du béton max o a fy. Cette exigence peut étre satisfaite en
fournissant des armatures de confinement horizontales d’un diamétre non inférieur 8 6 mm dans le
nceud, telles que :

2
Vind

A Sywa  \Bj e
bj-hyw  fud +VaSud

_fctd

avec :

Aq, est 'aire totale des armatures de confinement horizontales ;Viyq et b comme défini plus haut;

h;,, est la distance entre les armatures supérieures et inférieures de la poutre ; h. est la distance entre
les lits extrémes des armatures du poteau ; vq4 est effort normal réduit de la partie du poteau située au-
dessus du nceud (vq = Ngg/Acflg) ; fiq est 1a valeur de calcul de la résistance a la traction du béton.
Comme variante a la régle ci-dessus, on peut assurer 1’intégrité du noeud apres fissuration diagonale
par ’armature de confinement horizontale, 1’aire totale dans le nceud doit respecter:

a) dans les nceuds intermédiaires : Agfywa > Yra(AsitAs)fa(1-0,8vy)

b) dans les nceuds de rive : Agfywd = YraAsfya(1-0,8v4)

Yrd €St €gal a 1,2 et I’effort normal réduit v4 renvoie a la partie du poteau située au-dessus du nceud
dans I’expression ou a la partie située en dessous du nceud dans I’expression.

Les armatures de confinement horizontales calculées doivent étre uniformément réparties dans la
hauteur h;,, entre les armatures supérieure et inférieure de la poutre. Dans les nceuds de rive, il convient

qu’elles recouvrent les extrémités des barres des poutres courbées vers I’intérieur du nceud.
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Il convient de prévoir des armatures verticales du poteau traversant le nceud, telles que :
Asv,i 2 (2’/3) Ash ) (hjc /hjw)
ou Ay, est 1’aire totale requise des armatures de confinement horizontales et A, ; désigne 1’aire totale

des barres intermédiaires placées sur les faces concernées du poteau entre les armatures d’angle du

poteau (y compris les barres contribuant a 1’armature longitudinale des poteaux).

10.9. Murs ductiles.

10.9.1. Détermination des sollicitations de calcul.

Un mur fonctionne comme une console verticale encastrée en base — Figure 10.25. Le mécanisme

plastique souhaité est une rotule plastique flexionnelle en base du mur.

HHHHHH

7oV
Figure 10.25. Mur ductile et rotule plastique en base.

Le diagramme des moments de flexion sollicitant correspondant au 1* mode de vibration est facile a
établir, mais il ne représente pas bien les sollicitations réelles. Les incertitudes de 1’analyse et des
effets dynamiques post-¢élastiques doivent &tre prises en compte, au moins a 1’aide d’une méthode
simplifiée.

Dans I’Eurocode 8, les régles suivantes, qui permettent de déterminer les enveloppes de calcul pour les
moments fléchissants, ainsi que les coefficients d’amplification pour les efforts tranchants, rencontrent

cette préoccupation .

Redistribution entre murs des sollicitations calculées par 1’analyse élastique.

La redistribution des effets de I’action sismique entre des murs sismiques primaires est admise jusqu’a
30 %, sous réserve que la demande de résistance totale ne soit pas réduite. Il convient de redistribuer

les efforts tranchants ainsi que les moments fléchissants, de sorte que, dans chaque mur pris
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individuellement, le rapport entre moment fléchissant et effort tranchant ne soit pas sensiblement
affecté.

Dans les murs soumis a d’importantes fluctuations d’effort normal, comme par exemple dans les murs
couplés, il convient que les moments et les efforts tranchants soient redistribués du ou des murs peu
comprimés (ou tendus), vers les murs qui sont trés comprimés.

Dans les murs couplés, une redistribution des effets de 1’action sismique entre les linteaux de
différents étages est admise jusqu’a 20 %, sous réserve que 1’effort normal sismique a la base de

chaque mur, qui est la résultante des efforts tranchants dans les linteaux, ne soit pas affecté.

Moments de flexion sollicitants.

Les incertitudes concernant la distribution des moments sur la hauteur des murs sismiques primaires
¢élancés (rapport hauteur sur longueur 4, /I, > 2,0) sont prises en compte de la fagon suivante,
applicable quel que soit le type d’analyse utilisé : le diagramme des moments fléchissants de calcul sur
la hauteur du mur est donné par une enveloppe du diagramme des moments fléchissants issu de
I’analyse et déplacé verticalement (déplacement de la traction). L’enveloppe peut étre supposée
linéaire si la structure ne montre pas des discontinuités significatives de masse, de rigidité ou de
résistance sur sa hauteur (voir Figure 10.26). Il convient que ce déplacement de la traction soit
cohérent avec I’inclinaison des bielles considérées dans la vérification de I’effort tranchant a 1’état
limite ultime, avec une forme en éventail possible des bielles a proximité de la base, les planchers

agissant alors comme des tirants. On suggere a; = |, .
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Légende : a: diagramme des moments obtenus par I’analyse b : enveloppe de calcul
a; : déplacement de la traction

Figure 10.26. Enveloppe de calcul pour les moments fléchissants dans les murs élancés.

A gauche : systemes de murs. A droite : systemes a contreventement mixte.

Effort tranchant sollicitant les murs.

Pour évaluer I’effort tranchant de calcul, on applique le dimensionnement capacitif, en se référant a la
valeur réelle Mgy de la résistance de la rotule plastique en base du mur qui a été choisie comme
mécanisme dissipatif. Pour évaluer Mg, , on prend en compte:
- le moment résistant du mur, établi en se référant a un diagramme enveloppe des moments qui
amplifie les moments établis par 1’analyse
- la sur- résistance possible de la rotule plastique due a I’écrouissage de I’acier et au
confinement du béton dans la zone comprimée de la section
L’Eurocode 8 prescrit que les efforts tranchants de calcul soient augmentés de 50 % par rapport aux

efforts tranchants issus de 1’analyse.
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Dans les systémes a contreventement mixte contenant des murs élancés, il convient d’utiliser
I’enveloppe de calcul des efforts tranchants selon la Figure 10.27, afin de prendre en compte les

sollicitations qui résulteraient de la contribution de modes de vibration autres que le 1¥ mode.

# B

—+
'.,-"'a
........ 2
1
3 hy
f— A —
Légende.
Diagramme des efforts tranchants a : obtenus par I’analyse b : augmentés ¢ : enveloppe de calcul
A Vmur,base B: Vmur,sommet 2 0’5 Vmur,base

Figure 10.27. Enveloppe de calcul des efforts tranchants dans les murs d'un systeme a
contreventement mixte.

Effort normal sollicitant les murs.

Les murs sismiques primaires doivent étre de dimensions telles que 1’effort normal réduit v, respecte :

V4= NEd / AC fcd 50,4

10.9.2. Vérifications de résistance des murs.

Les résistances a la flexion et a I’effort tranchant sont calculées de fagon classique (Eurocode 2), sauf
spécification contraire ci apres, en utilisant la valeur de 1’effort normal résultant de I’analyse dans la
situation sismique de calcul. Elles visent a éviter les modes de ruine indiqués aux Figures 10.28 et

10.29.
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[IXXXXX!
e

cisaillement cisaillement  glissement

=>traction diagonale => glissement a la rotule plastique

Figure 10.28. Modes de ruine indésirables dans les murs ductiles.

: SIS

Figure 10.29. Mode de ruine indésirable dans un mur avec ouvertures.

La résistance a ’effort tranchant vaut:  Vgg=0.8by,lypn fywacotd 22°<0<45°

Les armatures verticales d’ame doivent étre prises en compte dans le calcul de la résistance a la flexion
des sections de mur.

Les murs composés de parties rectangulaires liées entre elles par des poutres de couplage ou
s’intersectant (sections en L, T, U, I ou similaires) sont considérés comme ayant une section unique
composée d’une ou plusieurs ames paralléles a la direction de 1’effort tranchant sismique et d’un ou de
plusieurs raidisseurs perpendiculaires. La largeur participante de membrures raidisseuses de part et
d’autre de chaque ame, s’étendant a partir de la face de I’ame, est égale a la plus petite des valeurs
suivantes :

la longueur réelle de la membrure ; la moitié de la distance a une autre &me paralléle au mur considéré;

25 % de la hauteur totale du mur au-dessus du niveau considéré.
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10.9.3. Dispositions constructives pour la ductilité locale.

La hauteur h, de la zone ou se produisent les déformations plastiques, zone de la « rotule plastique »

en pied de mur également appelée zone « critique » est estimée par:
h, =max|l, H, /6]
Cette hauteur est a compter a partir de la base du mur et ne peut étre considérée inférieure a :
2-1
hg < {hs pour 7 < 6 niveaux

2-hg pour n =7 niveaux

h; est la hauteur libre de chaque niveau ; 1, est la longueur du mur en plan.

// T

hw

Figure 10.30. Sur la hauteur critique h., des armatures de confinement des éléments de rive du voile

assurant la ductilité de la rotule plastique sont nécessaires (voir Figure 10.31).

La base du mur est le niveau des fondations ou le niveau de I’encastrement dans un soubassement qui

comporte des diaphragmes rigides et des murs périphériques.

Dans les zones critiques des murs, la valeur du coefficient de ductilité en courbure p, doit étre au
moins égale a la valeur critére définie en 10.6.2. Dans cette relation, on remplace ¢, par le produit de
la valeur de base q, du coefficient de comportement (définie en Table en 10.5.2) par la valeur
maximale du rapport Mgy/Mgq @ la base du mur, dans la situation sismique de calcul. Mg est le
moment fléchissant de calcul issu de ’analyse, Mgq est la résistance a la flexion de calcul et leur
rapport définit donc la sur-résistance par rapport a la valeur minimum nécessaire. La ductilité
correspondant au coefficient p, ainsi établi peut étre obtenue en placant des armatures de confinement
dans les zones situées aux extrémités de la section transversale, parfois appelées « éléments de rive ».
Ces ¢léments de rive constituent en quelque sorte des membrures latérales plus résistantes et plus

ductiles que le reste du voile. Comme ces zones sont les plus sollicitées, c’est a cet endroit que se
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produirait en premier lieu 1I’éclatement du béton. On empéche donc la ruine de commencer en
renforcant ces zones. Les armatures de confinement sont des cadres ou des épingles similaires a ceux
des poteaux — Figure 10.31.

On définit les zones confinées de rive de la fagon suivante.

En élévation, les armatures de confinement doivent étre présentes sur la hauteur h., de la zone critique.
En plan, la zone a confiner s’étend horizontalement sur une longueur 1. mesurée depuis la fibre de
compression extréme du mur jusqu’au point ou le béton non confiné peut éclater a cause de
déformations de compression importantes. On considére en général que la déformation de
compression g, pour laquelle survient I’éclatement du béton est égale a : g, = 0,0035.

L’¢lément de rive confiné doit s’étendre sur une distance X,(1 - €cy2/€cu2,c) — voir Figure 10.31 - depuis
I’axe des armatures de confinement a proximité de la fibre de compression extréme. La dimension de
la zone confinée en compression x, est calculée a la courbure extréme (ELU) en exprimant I’équilibre
de la section de mur. La largeur de la zone confinée en compression est prise constante et égale a b, .
La déformation ultime &, du béton confiné est estimée par :

€euze = 0,0035 + 0,1 clmyyq -

Au minimum, la longueur 1. de I’élément de rive confiné vaut 0,15 I, ou 1,50 b, ( by, est la largeur du

mur).

A

(pll

=

2D

w

<&
<

v

Figure 10.31. Eléments de rive confinés d’une extrémité de mur a bords libres

En haut : déformations obtenues a la courbure extréme. En bas : armature requise.
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Dans les murs de section rectangulaire, le rapport mécanique en volume des armatures de confinement
requises myq dans les éléments de rive doit respecter la méme condition que dans les poteaux, soit:
bC
aw,, 230u,(v, +o,)e,q . 0,035
o
La définition des parameétres est la méme qu’en 10.8.4 ; @, est rapport mécanique des armatures

verticales d’ame, soit : @, = py fyg/feq

Dans les murs avec excroissances ou membrures, ou avec une section composée de plusieurs parties
rectangulaires (sections en T, L, I, U, etc.), @, des éléments de rive peut étre déterminé comme suit.
L’effort normal Ngq et I’ aire totale des armatures verticales d’ame A, sont normalisés a 1,,bef4. On
considére comme largeur transversale by 1’épaisseur de I’excroissance ou de la membrure en
compression etona:

Vg = Ngq / Libfeq Oy = (Ag / Iybg) fya/ feq)

La position de 1’axe neutre y, correspondant a la courbure ultime aprés éclatement du béton situé hors
du noyau confiné des éléments de rive est estimée par:

1b,

xu :(Vd +a)v)

o
b, est la largeur de la partie confinée de I’excroissance ou de la membrure.
Si y, est inférieur a la largeur de la partie confinée de 1’excroissance ou de la membrure, on calcule le
myq Nécessaire dans ces excroissance ou membrure comme ci dessus, vy, M., by et b, se référant a
I’épaisseur de 1I’excroissance ou de la membrure.
Si la valeur de 7, est supérieure a I’épaisseur de 1I’excroissance ou de la membrure apres éclatement du
béton d’enrobage, on utilise la méthode générale basée sur : 1) le calcul du coefficient de ductilité en
courbure par py = ¢y / Py, 2) le calcul de ¢, par ecpoc / X, €t de §y par &g / (d — xy), 3) I’équilibre de la
section pour I’estimation des positions d’axes neutres X, et X, et 4) la résistance et la déformation
ultime du béton confing, fy . et €.n, €xprimés en fonction de la contrainte effective de confinement
(voir Eurocode 2). On calcule alors les armatures de confinement éventuellement requises et les
longueurs de mur confiné.
Il n’est pas nécessaire de prévoir d’élément de rive confiné dans les membrures de mur ayant une
épaisseur by > hy/15 et une largeur If > hy/5, hy étant la hauteur libre d’étage (Figure 10.32).
Néanmoins, des éléments de rive confinés peuvent étre nécessaires aux extrémités de ces membrures

en raison de la flexion hors plan du mur.
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Figure 10.32. Le confinement des éléments de rive n’est pas nécessaire aux extrémités du mur avec

membrure transversale importante (s> hy/5) ni dans une membrure trapue (by> hy/15).

Le pourcentage des armatures longitudinales dans les ¢léments de rive doit étre > 0,005.
Sur la hauteur critique a la base des murs ductiles, on a obligatoirement dans les zones confinées:
- une densité de I’armature de confinement qui respecte @yq > 0,08
- un espacement vertical s des armatures de confinement qui respecte s = min{b,/2; 175; 8dy}
( mm) ; b, est la dimension minimale du noyau de béton par rapport a 1’axe des armatures de
confinement ; dy, est le diamétre minimal des barres longitudinales (=verticales).
- la distance maximum entre barres longitudinales consécutives maintenues par des armatures
de confinement : 200 mm
Les cadres de confinement doivent se recouvrir, de sorte que chaque barre longitudinale (=verticale)
soit maintenue par une armature de confinement ou une épingle.
L’épaisseur by, des parties confinées de la section de mur (¢1éments de rive) doit respecter une regle de
dimension minimale:
- by >200 mm.
- Sila longueur de la partie confinée ne dépasse pas 2by, et 0,21, : by, > hy/15, h, étant la hauteur
d’étage.
- Sila longueur de la partie confinée exceéde 2b,, et 0,21, : by, > hy/10 (voir Figure 10.33).

www.GenieCivilPDF.com



10.45

WO

!
b, | |>h/15

T 1 <2b_, 021

Figure 10.33. Epaisseur minimale des éléments de rive confinés.

Sur la hauteur du mur au-dessus de la zone critique, seules les régles de I’Eurocode 2 relatives aux
armatures verticales, horizontales et transversales s’appliquent. Toutefois, dans les parties de la section
ou la déformation de compression g, est supérieure a 0,002 dans la situation sismique de calcul, on
réalise un pourcentage d‘armatures verticales > 0,005.
Les armatures transversales des éléments de rive peuvent étre déterminées en se référant seulement a
I’Eurocode 2 si I’une des conditions suivantes est remplie :

- sila valeur de I’effort normal réduit de calcul v4 respecte :  v4 <0,15

- si v¢<0,20 et qu’on réduit de 15 % le coefficient q utilis¢ dans I’analyse.

10.10. Murs de grandes dimensions en béton peu armé.

10.10.1. Détermination des sollicitations de calcul.

L’objectif du dimensionnement est de favoriser un mécanisme flexionnel global, impliquant une
plastification limitée en flexion et, éventuellement, des soulévements transitoires du c6té mis en
traction par I’action sismique.

Pour assurer que la plastification en flexion précéde la formation de I’état limite ultime en
cisaillement, I’effort tranchant /g4 provenant de 1’analyse doit étre augmenté, suivant le concept du

dimensionnement capacitif. L’exigence donnée dans I’Eurocode 8 est qu’on calcule a chaque niveau

www.GenieCivilPDF.com



10.46

du mur ’effort tranchant de calcul Vg4 a partir de I’effort tranchant /g4 issu de 1’analyse en

: : Cg+l
appliquant la relation: Vea = Vi qT
Les efforts normaux dynamiques supplémentaires Ngy, développés dans les murs de grandes
dimensions en raison du soulévement par rapport au sol ou de 1’ouverture et de la fermeture de fissures
horizontales doivent étre pris en compte dans la vérification du mur a 1’état limite ultime vis-a-vis de
la flexion composée. On estime que la composante dynamique de 1’effort normal du mur correspond a
50 % de I’effort normal dans le mur di aux charges gravitaires présentes dans la situation sismique de
calcul. On doit considérer la composante dynamique de I’effort normal en compte avec un signe, soit
positif, soit négatif, en retenant le cas le plus défavorable. Si le coefficient de comportement ¢ adopté

pour le projet est g < 2,0, I’effet de I’effort normal dynamique peut étre négligé.

10.10.2. Résistance en flexion.

L’état limite ultime en flexion composée dans le plan du mur est vérifié classiquement suivant
I’Eurocode 2 et I’hypothese de conservation des sections planes. Les contraintes normales dans le
béton doivent étre limitées afin d’empécher I’instabilité hors plan du mur. Compte tenu du caractere
dynamique de I’effort normal Ngy,, défini en 10.10.1, on admet comme déformation limite €, du béton
non confiné : ., = 0,005 , lorsque Ngy, est pris en compte dans la vérification a I’état limite ultime
pour la flexion composée. Une valeur encore plus élevée de €., peut étre prise en compte si le béton
est confiné, sous réserve que la réduction de section correspondant a 1’éclatement du béton d’enrobage

non confiné soit prise en compte dans la vérification.

10.10.3. Résistance a I’effort tranchant

Une marge de sécurité est fournie par la majoration du cisaillement de calcul Vg4 et du fait que la
réponse, y compris des fissurations obliques éventuelles, est contrdlée en termes de déformation.
Pour cette raison, si on a Vgg < Vg, , le pourcentage minimal d” armatures d’effort tranchant py, min
dans 1I’ame n’est pas requis.

Si Vgg > VR, > on calcule ’armature d’effort tranchant de I’ame sur la base d’un modéle d’inclinaison
variable du treillis ou sur la base d’un modéle bielle/tirant, en choisissant le plus approprié pour la
géométrique particuliére du mur. Si un modele bielle/tirant est utilisé, la largeur LB de la bielle :

- doit tenir compte de la présence d’ouvertures dans le mur

- LB £0,25/;, ou 4by,, (en prenant la plus petite valeur)

Il convient de vérifier 1’état limite ultime par rapport a I’effort tranchant vis-a-vis du glissement au
niveau des reprises de bétonnage horizontales conformément a I’ Eurocode 2. La longueur d’ancrage
requise des armatures traversant 1’interface et jouant le role de goujon doit étre augmentée de 50 % par

rapport a la longueur requise dans 1’ Eurocode 2.
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10.10.4. Dispositions constructives pour la ductilité locale.

Les barres verticales nécessaires pour la vérification a I’état limite ultime en flexion composée, ou
pour le respect de toute disposition concernant les armatures minimales, doivent étre maintenues par
une armature de confinement ou une épingle d’un diamétre :

- >6mm

- oucorrespondant a un 1/3 du diameétre de la barre verticale, dj,.
Les armatures de confinement et les épingles présentent un espacement vertical inférieur ou égal a 100
mm ou 8dy, en prenant la plus petite valeur.
Les armatures verticales nécessaires pour la vérification a 1’état limite ultime en flexion composée,
latéralement maintenues par des armatures de confinement et des épingles sont concentrées dans les
¢léments de rive aux extrémités de la section transversale. Ces éléments de rive se prolongent dans la
longueur /,, du mur sur une longueur non inférieure a by, ou 3 by, oun/fed, €n prenant la plus grande
valeur, o, étant la valeur moyenne de la contrainte du béton dans la zone comprimée a 1’état limite
ultime en flexion composée.
Le diamétre d;; des barres verticales doit étre > 12 mm sur le premier niveau du batiment et dans tout
étage ou la longueur /,, du mur est réduite par rapport a celle de 1’étage inférieur de plus d’un tiers de
la hauteur d’étage &,. Dans tous les autres étages, le diameétre minimal dj,; des barres verticales doit
respecter: dp;, > 10 mm.
Pour assurer que le mode de déformation est contr6lé par la flexion et non par 1’effort tranchant, il
convient que la quantité d’armatures verticales placées dans la section de mur ne dépasse pas
inutilement la quantité requise pour la vérification a 1’état limite ultime en flexion composée et pour
I’intégrité du béton.
Des chainages en acier continus, horizontaux ou verticaux, doivent étre disposés :
a) le long de toutes les intersections de murs ou liaisons avec les raidisseurs
b) a tous les niveaux de plancher
¢) autour des ouvertures dans le mur.
Au minimum, les chainages doivent étre conformes a 1I’Eurocode 2, qui indique comme résistances
maximales requises les valeurs données au Tableau suivant. Des valeurs inférieures peuvent étre

établies en fonction des données particuli¢res d’un projet.

Position du chainage Résistance maximale requise
Chainage horizontal interne Max. 70 kN en traction
Chainage horizontal périphérique Max. 70 kN en traction

Chainage horizontal de liaison des poteaux | Max. 150 kN en traction

Chainage horizontal de liaison des murs Max. 20 kN /m en traction

Chailnage verticaux capacité de se substituer localement a un mur défaillant
et d’assurer la descente de charge
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10.11. Eléments de liaison des murs couplés

Les ¢léments de liaison des murs couplés relient deux murs jouant un role structurel dans la reprise de

l'action sismique.

1
Poutre de
/‘/ couplage
Mur
sfrucrureL.‘__*
Mur
e P o structurel

e :.. L) LB ]
" e 0 00 L L] .0 L]
et e et e e e Nt e T e e

Figure 10.34 . Poutres de couplage.

Suivant la conception de ces éléments de liaison, on peut réaliser toutes les situations intermédiaires
entre les 2 extrémes suivants :

- les ¢éléments de liaison sont tres flexibles en regard des murs ; les déplacements horizontaux
des murs sont égaux, car les éléments de liaison et les diaphragmes forcent cet égal
déplacement ; les sollicitations des murs sont trouvées en considérant la raideur individuelle
de chaque mur.

- les éléments de liaison sont tres raides, au point que chaque mur est une partie d’une section
résistante considérée comme unique et composée de plusieurs murs ; les éléments de liaison
sont fortement sollicités en cisaillement et flexion ; leur role est similaire a celui de I’ame
d’une poutre en I.

Le couplage des murs par des dalles est a priori peu raide et ne doit pas habituellement pas étre pris en
compte.

Pour assurer un comportement convenable des poutres de couplage, 1'évaluation et la vérification de
leur résistance doivent étre menés comme suit.

Les linteaux sont vérifiés comme des poutres de portique :

a) s’il est peu probable qu’une fissure dans les deux directions diagonales puisse se produire. Une
régle d’application acceptable est : Vg < foqby d

b) ou si la prépondérance d’un mode de rupture par flexion est assurée. Une régle d’application
acceptable est: 1/h>3

Si aucune des conditions a) et b) n’est remplie, la résistance du linteau aux actions sismiques doit étre

assurée par des armatures disposées selon les deux diagonales du linteau - Figure 10.35.
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Ces diagonales sont dimensionnées pour offrir une résistance en traction supérieure a la sollicitation

calculée dans les diagonales d’une triangulation — voir Figure 10.35: Vi, <2- 4 - f, -sina

Vgq est la valeur de calcul de I’effort tranchant sollicitant sur 1’élément de liaison (Vgg =2 - Mg4/l) ;
Aqi est ’aire totale des armatures dans chaque direction diagonale ; o est ’angle entre les armatures
diagonales et 1’axe de la poutre.

Les armatures des diagonales est constituée comme celle de poteaux de c6té au moins égal a 0,5b,, .
Leur longueur d’ancrage dépasse de 50 % celle requise dans I’ Eurocode 2.

Des armatures de confinement doivent étre prévues dans ces « poteaux ». Elles respectent les régles
relatives aux armatures de confinement, afin d’empécher le flambement des armatures longitudinales.
Des armatures longitudinales et transversales doivent aussi étre disposées sur les deux faces latérales
de la poutre de couplage ; elles sont conformes aux exigences minimales de I’Eurocode 2 pour les

poutres hautes. Il n’est pas nécessaire d’ancrer ces armatures longitudinales dans les murs couplés, il

suffit de les prolonger de 150 mm dans ces murs.

B,/Agi
[ ]

Figure 10.35. Linteau avec armatures diagonales.

10.12. Ancrages des armatures.

Pour les armatures de confinement utilisées en tant qu’armatures transversales dans les poutres, les
poteaux ou les murs, on doit utiliser des cadres fermés avec des extrémités coudées a 135° et ayant
des retours de longueur 10 dpy.

Dans les structures DCH, la longueur d’ancrage des armatures des poutres et des poteaux ancrées dans
les noeuds poteaux-poutres doit étre mesurée a partir d’un point de I’armature situé a une distance de
Sdpr de la face du nceud, vers I’intérieur du neeud, pour prendre en compte 1’extension de la zone

plastifiée due au déformations cycliques post-élastiques- Figure 10.36 A.
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Poteaux

Lorsqu’on calcule la longueur d’ancrage ou de recouvrement des armatures des poteaux qui
contribuent a la résistance a la flexion des é¢léments dans les zones critiques, le rapport entre la section
d’armatures exigée et la section effectivement prévue A eq/As prov doit étre pris égal a 1.

Si, dans la situation sismique de calcul, I’effort normal dans un poteau est une traction, les longueurs
d’ancrage doivent &tre augmentées de 50 % par rapport aux longueurs spécifiées pour le cas statique.
Poutres

La partie de I’armature longitudinale des poutres ancrée par crosse dans les nceuds doit toujours étre
placée a I’intérieur des armatures de confinement correspondantes du poteau.

Afin de prévenir une rupture d’adhérence, le diamétre d,;, des barres longitudinales de poutres ancrées

dans des nceuds poteau - poutre doit étre limité conformément aux expressions suivantes :

a) pour des neeuds poteau - poutre intermédiaires :
d, <7,5-fCtm . 1+0,8-v,
h, Vrd -fyd 1+0.75ky - p'/ p,..
b) pour des noeuds poteau-poutre de rive :
Dy 15 fon (1+038-v,)
h, Vra S, yd
avec :

h, longueur du poteau parallélement aux armatures ; f.,, valeur moyenne de la résistance du béton a la
traction ; fy4 valeur de calcul de la limite d’¢élasticité de I’acier ; v4 effort normal réduit de calcul dans
le poteau, pris a sa valeur minimale pour la situation sismique de calcul (vq = Ngd/ fedAe) ;5 kp
coefficient dépendant de la classe de ductilité, égal a 1 pour DCH et a 2/3 pour DCM ; p’ pourcentage
d’acier comprimé des armatures de la poutre traversant le nceud ; p,,.« pourcentage d’acier tendu
maximal admissible ;

Yrd €st le coefficient d’incertitude du modele sur les valeurs de la résistance, di a la sur-résistance
possible due a I’écrouissage de I’acier des armatures longitudinales dans la poutre et pris égal a 1,2 ou

1,0, respectivement pour DCH ou DCM.

Si la limitation de diamétre définie plus haut ne peut pas étre satisfaite dans des nceuds poteau-poutre
de rive parce que la dimension h, du poteau parallélement aux armatures est trop faible, on peut
assurer 1’ancrage des armatures longitudinales des poutres par des dispositions moins classiques:

- Lapoutre est prolongée sous forme d’ergots extérieurs -Figure 10.36 A.

- Des plaques d’ancrage sont soudées aux extrémités des armatures - Figure 10.36 B.

- Des coudes d’une longueur minimale de 10dy et des armatures transversales regroupées a

I’intérieur du coude au contact des armatures sont mis en place -Figure 10.36 C.
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Les armatures supérieures ou inférieures de poutre traversant les nceuds intermédiaires doivent étre
arrétées en dehors des zones les plus contraintes. On prescrit que cet arrét ne soit pas situé a moins de
lr du nceud. Pour rappel, 1., , longueur de la zone critique ou rotule plastique de 1’élément est de

I’ordre de la hauteur h,, de la poutre et la longueur d’ancrage devrait étre comptée a partir du point

d’arrét.
h, .
 ———— L ———

N
. - [b———:—;/—'b> 5d, DCH
~

Zz z
N —

Légende. A : plaque d’ancrage. B : armatures de confinement autour des armatures du poteau

Figure 10.36. Solutions pour l'ancrage des armatures longitudinales de poutres aux noeuds de rive.

10.13. Jonction des armatures.

Les zones de transfert d’effort d’armature a armature sont aussi des zones de déviation d’effort et de
concentration de contrainte. Ce sont donc a priori des points faibles, susceptibles de rupture a caractére
fragile et des précautions particulieéres s’imposent a ces endroits de la structure.

I1 ne doit pas y avoir de jonction par recouvrement par soudure a I’intérieur des zones critiques des
¢léments de structure.

Il peut y avoir des jonctions par coupleurs mécaniques dans les poteaux et les murs, si le
fonctionnement de ces dispositifs est validé par des essais appropriés, réalisés dans des conditions
compatibles avec la classe de ductilité retenue.

Les armatures transversales a prévoir sur la longueur de recouvrement doivent étre calculées
conformément a I’Eurocode 2 et respecter les prescriptions suivantes:

- Siles armatures ancrées et en continuité sont disposées dans un plan parall¢le aux armatures
transversales, la somme XAy des sections de toutes les armatures faisant I’objet du
recouvrement doit étre utilisée dans le calcul des armatures transversales.

- Si les armatures ancrées et en continuité sont disposées dans un plan perpendiculaire aux
armatures transversales, la section des armatures transversales doit étre calculée sur la base de
la plus grande section A, des armatures longitudinales recouvertes.

- L’espacement s des armatures transversales (en millimétres) a placer dans la zone de
recouvrement ne doit pas dépasser : s = min {h/4; 100} ; h est la plus petite dimension de la

section transversale (en millimétres).
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La section requise Ay des armatures transversales dans la zone de recouvrement, soit des armatures
longitudinales des poteaux, dont la jonction est faite au méme endroit (comme défini dans 1I’Eurocode

2), soit des armatures longitudinales des éléments de rive des murs, peut étre calculée:
A = s (dyt/50) fyia/fywa)
Ag , section d’une branche des armatures transversales ; dy;, diameétre des armatures en recouvrement ;

s, espacement des armatures transversales ; f;q , valeur de calcul de la limite d’¢élasticité des armatures

longitudinales ; fyq , valeur de calcul de la limite d’¢élasticité des armatures transversales.

10.14. Eléments sismiques secondaires.

Les ¢léments sismiques secondaires qui sont soumis a des déformations importantes dans la situation
sismique de calcul doivent étre dimensionnés et congus en détail de maniére a conserver leur capacité
a supporter les charges gravitaires présentes dans la situation sismique de calcul lorsqu’ils sont soumis
aux déformations maximales imposées. Ces déformations maximales dues a la situation sismique de
calcul sont les déformations réelles élastoplastiques en situation sismique (ds = qqd.) et elle doivent
inclure I’effet P-A s’il est significatif. Elles doivent étre calculées a partir d’une analyse de la structure
pour la situation sismique de calcul, dans laquelle la contribution des éléments sismiques secondaires a
la raideur latérale est négligée et les éléments sismiques primaires sont modélisés avec leur rigidité
fissurée a la flexion et a I’effort tranchant.

Les éléments sismiques secondaires sont adéquats si les moments de flexion et les efforts tranchants
ainsi calculés ne dépassent pas leurs résistances de calcul a la flexion et a 1’effort tranchant,

respectivement Mrq et Vgg.

10.15. Effets locaux dus aux remplissages en maconnerie ou en béton.

La vulnérabilité particuliére des murs de remplissage des rez-de-chaussée conduit souvent a leur
ruine prématurée, ce qui induit une irrégularité a ce niveau. Il convient de prendre des dispositions

particuliéres pour éviter des conséquences catastrophiques.
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Figure 10.37. La ruine des murs de remplissage du rez-de-chaussée induit une irrégularité en

élévation.

A défaut de méthode plus précise, il y a lieu de considérer la hauteur totale des poteaux du rez-de-

chaussée comme la longueur critique et de la confiner en conséquence.

Lorsque la hauteur des remplissages est inférieure a la hauteur libre des poteaux adjacents, il subsiste,

au dessus du remplissage, un poteau court qui va nécessairement subir un cisaillement plus important

que prévu.

| . 1 i
X i S 1

P S A |
B | R 11

1 1 1 B | I
d 1 1 d 1

poteaux <courcs
—————————

Figure 10.38. Situation ou les remplissages créent un effet de poteau court.

Il convient de prendre les mesures suivantes :

- considérer la hauteur totale du poteau comme une zone critique et I’armer comme telle.

- Calculer I’effet de la diminution de portée sur 1’effort tranchant des poteaux, en fonction de la
classe de ductilité et en considérant que la longueur libre 1, du poteau est égale a la longueur de la
partie du poteau qui n’est pas en contact avec le remplissage et que le moment M; 4 & la section du
poteau au sommet du mur de remplissage est égal a yrg.Mgc, (avec yrq = 1,1 pour DCM et 1,3 pour
DCH, Mg; étant la valeur de calcul de la résistance a la flexion du poteau).

- placer les armatures transversales qui reprennent 1’effort tranchant sur la longueur du poteau
qui n’est pas en contact avec les remplissages, et de les prolonger dans la partie du poteau en contact
avec ces remplissages sur une longueur h, (dimension de la section du poteau dans le plan de
remplissage) ;

- si la longueur du poteau qui n’est pas en contact avec le remplissage est inférieure a 1,5h, il
convient alors que I’effort tranchant soit repris par des armatures diagonales.

Lorsque les remplissages s’étendent sur toute la longueur libre des poteaux adjacents, et s’il n’y a de
mur en magonnerie que d’un co6té du poteau (ceci est par exemple le cas pour tous les poteaux
d’angle), il convient alors de considérer la hauteur totale du poteau comme une zone critique et de
I’armer avec le nombre et le type de cadres requis pour les zones critiques.

Il convient de vérifier la longueur 1. des poteaux sur lesquels I’effort dii a la bielle diagonale du
remplissage s’applique vis-a-vis de la plus petite des deux valeurs d’effort tranchant suivantes : (a)
la composante horizontale de 1’effort de bielle dans le remplissage, supposée égale a la résistance a

I’effort tranchant horizontal du panneau, estimée sur la base de la résistance a 1’effort tranchant des
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joints horizontaux ; ou (b) I’effort tranchant calculé comme dans un portique suivant la classe de
ductilité et en supposant que la sur-résistance en flexion du poteau yrq.Mg.; se développe aux deux
extrémités de la longueur de contact l.. Il convient de supposer que la longueur de contact est égale a
la largeur verticale totale de la bielle diagonale du remplissage. A moins d’effectuer une estimation
plus précise de cette largeur, en tenant compte des propriétés élastiques et de la géométrie du
remplissage et du poteau, la largeur de bielle peut étre supposée étre une fraction fixe de la longueur

de la diagonale du panneau.

10.16. Diaphragmes en béton.

Une dalle de béton armé rigide peut servir de diaphragme. Son épaisseur minimale est de 70 mm. Elle
doit étre armée dans les deux directions horizontales avec les armatures minimales du cas statique.
Une chape coulée en place sur un systéme de plancher ou de terrasse préfabriqué peut étre considérée
comme un diaphragme si :

- elle satisfait aux indications ci-dessus

- elle est congue pour fournir seule la rigidité et la résistance requises pour le diaphragme

- elle est coulée sur un substrat propre et rugueux ou reliée a ce dernier par des connecteurs.

Le calcul sismique doit comprendre la vérification des diaphragmes en béton armé a 1’état limite
ultime dans les structures de la classe DCH possédant les caractéristiques suivantes :

- formes irrégulieres ou complexes en plan avec entailles ou excroissances

- ouvertures grandes ou irrégulieres dans le diaphragme

- distribution irréguliére des masses et/ou des rigidités (comme par exemple dans le cas
d’excroissances ou de retraits)

- sous-sol avec murs périphériques partiels ou murs dans un partie seulement du rez-de-
chaussée.

Les effets des actions dans les diaphragmes en béton armé peuvent &tre estimés en modélisant ces
derniers par des poutres de grande hauteur, des treillis plans ou dans un mod¢le bielles/tirants, sur
appuis élastiques.

Dans le cas de systémes a noyaux ou a murs de la classe DCH, il y a lieu de vérifier la transmission
des forces horizontales des diaphragmes aux noyaux ou aux murs. Pour cela, les dispositions suivantes
s’appliquent :

- pour limiter la fissuration, il convient de limiter la valeur de calcul de la contrainte de
cisaillement a 1,5 f4 aux interfaces entre les diaphragmes et les noyaux ou les murs

- il convient d’assurer la résistance vis-a-vis de la rupture par glissement dii au cisaillement en
supposant 1’inclinaison des bielles égale a 45°

- Il y a lieu de prévoir des armatures complémentaires pour assurer la résistance au cisaillement
des interfaces entre les diaphragmes et les noyaux ou les murs ; ’ancrage de ces barres respecte les

dispositions requises.
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10.17. Joints de reprise.

Les joints de reprise sont des points faibles. On peut en tenir compte par le calcul - cfr. 10.26 mais
aussi en les plagant en dehors des zones des forts moments de flexion et efforts tranchants, en
particulier en dehors des rotules plastiques potentielles. Cette recommandation constitue une
modification importante par rapport a la pratique habituelle. En outre, il convient que la surface de

reprise soit rendue rugueuse et propre.

10.18. Quelques éléments particulier de conception.

Option architecturale limitant la demande de ductilité locale.

11 est parfois possible d’éviter 1’exécution d’éléments de construction fortement armés par des choix
architecturaux judicieux. Ainsi plutot que de réaliser deux murs couplés, qui ne donnent comme inertie
totale que la somme des 2 inerties individuelles de chaque mur et qui impliquent des poutres de
couplage fortement armées, on peut gagner en inertie flexionnelle, en faisant travailler I'ensemble

comme une seule poutre, simplement en alternant les ouvertures au lieu de les aligner. Figure 10.39 .

Figure 10.39. La conception b évite les poutres de couplage ; elle peut étre vérifiée dans un modeéle en

ossature triangulée.

Zones dissipatives provoquées.

Plut6t que de respecter partout dans la structure des conditions parfois trés exigeantes, il peut étre
judicieux de prévoir des zones affaiblies, en terme de rigidité, mais renforcées, en termes de ductilité-
Figure 10.40. Cette option peut étre la plus économique dans des structures en éléments préfabriqués,

ou il est souvent difficile de réaliser des assemblages ductiles.
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Figure 10.40. Zone dissipative provoquée. A gauche en bout de poutre. A droite en pied de poteau.
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Chapitre 11. Infrastructures et fondations des batiments.

11.1. L ’interaction sol — structure et son influence sur les sollicitations.

Les spectres de réponse définis au Chapitre 3 tiennent compte des conditions de site et sol et
permettent d’évaluer des sollicitions dans la structure et des sollicitations Mgy , V4 , NVeq appliquées a
la fondation. Ceci ne suffit pas toujours pour évaluer correctement ces sollicitations, car, en toute
rigueur, deux phénomeénes d’« interaction sol — structure » interviennent, non mentionnés jusqu’ici.
IIs sont parfois négligeables, parfois non. On en explique ci-dessous la signification physique et on
donne I’approche réglementaire selon I’Eurocode 8. Pour des explications détaillées de la dynamique
de I’interaction sol - structure et des méthodes d’analyse possibles, il est nécessaire de se reporter a des
ouvrages spécialisés [Pecker, 2006][Dowrick, 1988].

Le premier phénoméne de type « interaction sol — structure » résulte du fait que les couches de sol
situées entre le bedrock et la surface sont le siege d’un mouvement sismique horizontal (notamment)
relatif entre les couches basses et superficielles, dji,. en champ libre sur la Figure 11.1. Le milieu se
déforme donc en continu lors du séisme et ces déformations sont liées a la raideur des couches de sol.
Une fondation profonde présente une raideur différente et ne suit les déformations du milieu
environnant qu’au prix de sollicitations, dans la fondation, dans le sol environnant et a I’interface.
Figure 11.1. C’est I’ « interaction cinématique ». Si le sol est le point faible, il peut apparaitre des
ruptures dans le sol, création d’excavation a I’arriére des pieux... Si les pieux sont trés flexibles, leurs
déformations peuvent étre grandes alors que les sollicitations restent faibles. Les déformations des
pieux peuvent y former des rotules plastiques, a ’encastrement a la poutre sur pieux ou aux interfaces

entre des couches de raideur assez différentes. Figure 11.13.

AT St SOREACE.

m\////g\ﬁ\ AN RSN

Figure 11.1. La fondation est une discontinuité en raideur dans le milieu « sol » et des sollicitations

apparaissent dans le sol et la fondation.
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Le deuxiéme phénoméne de type « interaction sol — structure » correspond a I’existence de
déformations du sol et des fondations (en particulier la déformation axiale des peux) sous I’effet des
sollicitations Mgy , Via , Neqa appliquées a la fondation par les forces d’inertie calculées au départ du
spectre de réponse. La liaison a la fondation n’est pas un encastrement parfaitement rigide. Figure
11.2. C’est ce qu’on appelle I’ « interaction inertielle ». Considérer la déformabilité du sol et des
fondations dans 1’analyse a un effet: la période fondamentale 7., de I’ensemble (structure + sol) est
supérieur a la période fondamentale 7, de la structure parfaitement encastrée. Compte tenu de la
forme des spectres de réponse, cette augmentation de 7 peut correspondre a une réduction des
sollicitations. Ceci explique pourquoi, dans la plupart des codes, la réponse sismique des structures est

évaluée en négligeant I’interaction sol — structure.

Sol

/ i T / fZ 7

/7// T /

Figure 11.2. Par l'interaction sol structure « inertielle », on tient compte de la déformabilité du sol et

de la fondation ; I'image présente un des modéles possibles.

Toutefois, comme une augmentation de 7 correspond aussi a une augmentation des déformations et
déplacements, 1’approche réglementaire dans I’Eurocode 8 est plus nuancée et prescrit que
I’interaction sol — structure doit étre prise en considération :
- dans les structures ou I’effet P-4 est important
- dans les structures massives
- dans les structures élancées
- dans les structures fondées sur sol mous avec vitesse des ondes de cisaillement inférieures a
100 m/s.
- dans les structures fondées sur pieux (déformabilité axiale des pieux)
Pour les pieux, I’interaction cinématique doit étre évaluée si une ou plusieurs des conditions suivantes
sont réalisées :
- profil stratigraphique D (voir Tableau 2.2) avec v, < 200 m/s avec des couches successives
dont les rigidités différent nettement (rapport de modules de cisaillement supérieur a 6).

- zone de séismicité modérée a forte.
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On voit que I’interaction sol — structure peut étre négligée dans I’analyse des batiments courants
construits sur des sols de qualité normale.
Si ce n’est pas le cas, il faut se reporter aux méthodes d’analyse décrites dans les références
mentionnées, en gardant a 1’esprit que les propriétés des sols définies pour I’analyse n’ont pas une
valeur unique et précise, pour deux raisons :
- les incertitudes quant a la représentativité d’un échantillon de sol pour caractériser tout un
volume
- les incertitudes inhérentes aux méthodes expérimentales de détermination des propriétés des
sols
- le fait que le module de cisaillement G d'un sol a considérer dans 1’analyse est un module
sécant, qui dépend de I'importance des déformations réelles du sol ; plus celle-ci sont
plastiques, plus le module sécant est faible.
Ce type de commentaire vaut aussi pour I’amortissement a attribuer au sol. L analyse de I’interaction
sol structure doit donc étre faite en essayant de couvrir raisonnablement le domaine des valeurs

possibles des parameétres caractérisant le sol.

11.2 Sollicitations a la fondation.

En cas de séisme, les fondations d’un batiment doivent transférer ver le sol — Figure 11.3:
- la résultante sismique de cisaillement horizontal de calcul Vg4
- le moment de renversement Mgy = Vig X h
- la résultante verticale Ngq de I’action gravitaire dans la situation sismique Ngq = G + w2 Q
On note que les sollicitations de calcul Ngq et Mgq appliquées a la fondation comprennent
éventuellement I’effet du poids R, de massifs de sol portés par la fondation. Figure 11.3.
Le transfert global des sollicitations de calcul Ngq, Vgq et Meq a la fondation peut s’effectuer de fagons
trés diverses suivant :
- le systéme de contreventement en superstructure :
= portiques : nombreux points d’appuis, réactions distribuées, reprise de moment de
flexion en pied des poteaux
= murs : nombre réduits d’appuis, réactions concentrées, reprise de moment de flexion
en pied des murs
= palées triangulées : nombre réduits d’appuis, réactions concentrées, pas de moment
de flexion en pied des poteaux
- le sol : capacité portante faible ou élevée
capacité portante disponible en surface ou en profondeur
- le systéme de fondations :

= fondation directe sur semelles, pas de niveau de sous-sol
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= sous-sol avec murs périphériques, planchers diaphragmes et voiles
= pieux, parfois fléchis, parfois en traction

= butée latérale importante ou non

Pour définir le mode de reprise des sollicitations Mgy , Ngq , Viq appliquées a la fondation, on peut
envisager de faire usage des résistances suivantes offertes au niveau de la fondation. Figure 11.3.
Pour la reprise du cisaillement horizontal Vg4 , on peut mobiliser:

- le frottement R; a ’interface horizontale béton — sol ; on donne au Tableau 11.2 1’ordre de
grandeur des coefficients de frottement d’un béton massif placé sur des sols de différentes natures

- le frottement latéral des faces verticales de la fondation

- la butée Ry, , a condition que le sol mobilisé soit effectivement compact le long de la face
verticale ou la butée serait activée ; ce terme peut comprendre la résistance horizontale offerte par la

partie supérieure des pieux.

Figure 11.3.  a. Le travail des fondations : transmettre M, N, V vers le sol.
b. Réactions pour la reprise du cisaillement V.

c. Réactions pour la reprise du moment de renversement M.
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Toutefois, on ne peut pas additionner toutes ces réactions possibles avec pour chacune la valeur
maximale possible. Ainsi, la mobilisation compléte de la butée n’a lieu que si la fondation se déplace
suffisamment vers la face verticale du sol offrant butée. On estime que le déplacement requis exigerait
de vaincre la résistance au frottement en face inférieure, ce qui réduirait la résistance offerte par le
frottement. On n’autorise donc dans I’Eurocode 8 comme résistance maximum combinée de
frottement + butée : Rr + 0,3 X R},

Pour la reprise du moment de renversement Mg, il y a contribution :

- des compressions verticales résistantes excentrées R. sous la fondation ( radier, résistance a la
pointe des pieux)

- du moment engendré par les forces verticales de calcul résultant du frottement entre le sol et
les parois des fondations enterrées et profondes (caissons, puits et pieux)

- du moment engendré par la force horizontale de calcul du frottement entre le sol les parois des

¢léments de fondations profondes (pieux, caissons)

11.3. Options de projet.

11 existe plusieurs objectifs de projet possibles quant au caractére dissipatif ou non de la structure ou
de I’infrastructure des batiments. A chaque option correspond des conséquences. Les options possibles
et leurs conséquences ont reprises au Tableau 11.1.

On rappelle qu’une structure ou infrastructure dissipative conduit a des réactions d’appuis plus
faibles, ce qui permet une fondation plus économique. Figure 11.4 : le choix d’une structure de
haute ductilit¢ DCH permet de réduire la résultante sismique horizontale appliquée au batiment par q
(si la structure ne présente pas de sur- résistance par rapport a la résistance strictement nécessaire,
sinon la réduction est moindre).

Enfin, les incertitudes sur le sol sont plus importantes que sur les matériaux de structure, pour des
raisons diverses dont I’hétérogénéité du sous sol et le caractére restreint des essais de sol. 11 faut tenir

compte de ces incertitudes dans les vérifications effectuées.
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Tableau 11.1. Options de projet quant au caractére dissipatif de la structure et de

I’infrastructure et leurs conséguences.

Superstructure | Infrastructure | Implications

Non Non La superstructure comme I’infrastructure sont vérifiées sous les

dissipative dissipative sollicitations définies par 1’analyse. Les sollicitations en fondations

Option 1 sont les plus élevées.

Dissipative Non Dimensionnement en capacité de 1’infrastructure, des diaphragmes,

g>15 dissipative voiles du sous sol, radier, semelles, picux, contraintes sur le sol,
etc...basé sur la résistance plastique réelle de la superstructure.
L’infrastructure n’est donc pas vérifiée sous les sollicitations établies

Option 2 par I’analyse, mais sous des sollicitations plus élevées.
Les sollicitations au sol sont plus réduites que dans I’option 1, la
réduction maximum étant de ¢ (cas ou la structure ne présente
aucune sur- résistance par rapport a la résistance strictement
nécessaire).Figure 11.4.

Non Dissipative La situation est inversée par rapport au cas précédent : c’est la

dissipative superstructure qui est dimensionnée en capacité par rapport a la
résistance plastique de 1’infrastructure.

Option 3 Les sollicitations au sol sont réduites par rapport a 1’option 1.
Si les éléments structurels dissipatifs sont inaccessibles, un probléme
d’évaluation de leur état aprés séisme se pose.

Dissipative Dissipative C’est pour la capacité plastique de I’ensemble infra et superstructure

Option 4 que les contraintes au sol sont a vérifier.

Superstructure | Infrastructure | Cas du « rocking » (balancement).

peu peu Les régles de I’Eurocode 8 relatives aux murs de grandes dimensions

dissipative. dissipative. faiblement armés sont implicitement justifiées par 1’existence d’un

Soulévement | Soulévement | soulévement transitoire qui soulage la structure.

Transitoire Transitoire On peut effectuer des approches explicites du « rocking », soit par
analyse dynamique non linéaire, soit par analyse en poussée

Option 5 progressive.
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Ve

Figure 11.4. Comportement d’ossatures de méme période T soumises a poussée progressive jusqu’au
déplacement de projet Sp(T) : a) projet a réponse purement élastique DCL, b) projet modérément
dissipatif DCM et c) projet tres dissipatif DCH. [Note : le déplacement de projet est en premiére
approche indépendant de q ; pour son évaluation, voir 2.14.3 et Figure 2.10].

Tableau 11.2. Coefficients de frottement sol — béton.

Type de sol Coefficient de frottement
Rocher propre et sain 0,70
Gravier propre, mélange gravier — gros sable, gros 0,55-0,60
sable 0,45-0,55
Sable propre fin a moyen, 0,35-0,45
Sable propre trés fin, 0,30 -0,35
0,40 - 0,50
Argile dure 0,30 - 0,35
Argile de dureté moyenne

11.4. Fondations directes des ossatures en portigue.

Semelles isolées.
On a défini en 11.2 les réactions d’appui mobilisables en toute généralité pour reprendre les

sollicitations Mgq , Ngq , Veq du cas sismique.
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Pour des semelles superficielles isolées, trois modes de réaction sont possibles:

- Figure 11.5 a. Réaction élastique du sol, M4, Ngq , Vig sont équilibrés par un triangle de
contrainte dont la résultante est excentrée de e = Mgq/ Ngq ; le poteau est dissipatif ou non,
mais la semelle reste en tout cas élastique.

- Figure 11.5 b. Soulévement partiel de la semelle qui a pour effet d’accroitre encore
I’excentricité e par rapport au cas précédent ; le poteau est dissipatif ou non ; les contraintes au
sol sont appliquées de fagon plus locales, elles peuvent étre élevées et risquent donc
d’entrainer des tassements non symétriques.

- Figure 11.5 c. Semelle dissipative ; ce choix implique I’acceptation de déformation
permanentes et donc, aprés séisme, une distribution modifiées des contraintes sous charge

gravitaire comme résultat de cette semelle déformée.

.

Figure 11.5.  a. Contrainte au sol si la résultante Ngq est dans le noyau central de la semelle.

b. Contrainte au sol si la résultante Ng, est hors du noyau central de la semelle.

¢. Rotule plastique dans la semelle.
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Les semelles isolées ne sont pas posées sur un sol infiniment raide. Il y a toujours une rotation de la
semelle sous I’application du moment Mg,. On ne peut donc pas parler d’un encastrement parfait, ce
qui modifie le diagramme des moments dans le poteau du niveau 1 et aggrave I’effet P-4 a ce niveau,
avec un risque de former une rotule plastique en téte du poteau. Cette rotule n’est pas souhaitable, elle

peut entrainer la formation d’un mécanisme de ruine locale de type « étage mou ». Figure 11.6.

>
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Figure 11.6.La déformabilité du sol peut changer les sollicitations du poteau du niveau 1.

L’analyse du batiment doit donc étre effectuée en se préoccupant de ce probléme. Si on suspecte une
rotation non négligeable, il convient de modéliser 1’encastrement semi — rigide par un ressort de
rotation. Figure 11.7. Sa raideur se déduit du module de déformation & du sol :
O=1/p=M/kI=M/K=>K=kI

I=b,x b’/ 12 (k en MPa).

Az
N

Figure 11.7. Modélisation d’une semelle isolée sur sol flexible.
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Semelles reliées par des poutres.

Pour éviter les problémes de reprise des moments de flexion importants par le sol de fondation, il est
favorable de relier les semelles par une poutre de liaison raide. Figure 11.8.

Les semelles transmettent alors au sol essentiellement I’effort normal Nggq et le cisaillement Vg
cependant que Mgq est équilibré par la poutre de liaison. L’intérét de cette solution dépend
évidemment de la distance entre 2 semelles...

Cette solution réduit les incertitudes inhérentes a la reprise de la flexion par le sol, puisque la reprise
du moment M (en particulier plastique) en pied de poteau est assurée par des poutres en béton armé

bien calculables.

Ned 4
'7‘“3“

g
> Ved

//Wﬁ//////%fm Yot

Figure 11.8. Une forte poutre de liaison entre pieds de portique évite la transmission au sous sol des

moments en pied de chaque poteau.

Dans une solution de ce genre, il faut éviter 1’utilisation de poteaux courts entre la face supérieure de
la semelle et la face inférieure de la poutre de liaison ou chainage. En effet, des poteaux auraient
comme point faible leur résistance au cisaillement, a laquelle correspond une ruine fragile. On placera
donc la face inférieure des poutres de liaison ou chainages en dessous de la face supérieure de la

semelle. Figure 11.9.

— 14T Med 44
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Figure 11.9. Les poteaux courts entre poutres de liaison et semelle sont a éviter.
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Il est envisageable de former des zones dissipatives dans les poutres de liaison des semelles. Cette
option implique une possibilité de rotation en pied de poteau de 1’ordre de la rotation attendue dans les

rotules plastiques de la poutre de liaison. Il ne s’agit pas d’une situation courante. Figure 11.10.

f,«JL.oh,ékukkn
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Figure 11.10. Des zones dissipatives dans les poutres de liaison sont envisageables a condition de

réaliser la possibilité de rotation 6 a un niveau inférieur.

Sous sol.

Des niveaux en sous sol constituent la solution idéale pour la reprise des sollicitations en pied des
portiques, car on peut faire du sous sol une boite raidie par ses murs périphériques, le radier, les
planchers diaphragmes et les murs — voiles intérieurs.

Les portiques trouvent ainsi un encastrement idéal et les contraintes au sol se déduisent directement
des résultantes globales Mgq , Ngq , Viq de ’ensemble du batiment, appliquées a une « grosse » semelle
qui est la « boite sous sol ». Figure 11.11. Si on désigne par b, la dimension du batiment dans le plan
de la Figure 11.11 et par by la dimension perpendiculairement a ce plan, on trouve trés simplement les
contraintes au sol 6, par :

A=b, b, Ilv="b, b/12 Ge=Nea /A + Myg ! I/v

11 est bien slir nécessaire de vérifier les contraintes et déformations dans les divers plans constituant la

« boite sous sol ». On discute ce point en 11.7.
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Figure 11.11. Le niveau sous sol raide assure une transmission globale des résultantes Mgq , Ngq , Via

et une distribution optimale des contraintes au sol.

11.5. Fondations des structures contreventées par murs ou par ossatures a triangulation.

Dans les ossatures contreventées par des murs ou noyaux en béton armé ou par leur équivalent acier,
palées triangulées relativement étroites, les réactions en base des contreventement sont localisées et
donc importantes. Comme la résistance du sol en compression est nettement inférieure a la résistance
des matériaux des murs, noyaux, palées et comme la résistance en traction du sol est généralement
nulle, la fondation de ces structures fait appel :

- parfois a des pieux, voir 11.4.

- souvent a une large semelle, telle que la « boite sous sol » de la Figure 11.11.
La conception de la fondation est chaque fois un cas d’espece, qui dépend :

- duniveau de séismicité

- de la capacité portante et du type de sol

- de I’architecture plus ou moins cloisonnée des niveaux de sous sol (voir les exemples en 11.7).

- de la dimension des sous sol.

11.6. Fondations sur pieux.

Si la capacité portante du sol proche de la surface est faible, on peut avoir recours a des pieux.
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Cas de pieux dans un sol homogene.

Si les pieux sont entiérement dans un sol homogeéne, une part importante du transfert d’effort du pieu
vers le sol a lieu par frottement latéral et 1’idéal est d’effectuer un dimensionnement capacitif des
pieux de sorte que la dissipation d’énergie se passe dans la superstructure. Figure 11.12.

On évite ainsi d’atteindre d’abord un état limite dans les pieux, ce qui serait néfaste car il s’agirait
alors de I’étirement plastique des pieux en traction ou de 1’épuisement de la résistance latérale a
I’interface sol-pieu.

L’étirement plastique en traction a comme corollaire des compressions ¢élevées lors du renversement
d’effort et donc la nécessité d’armatures de confinement importantes et coliteuses.

L’épuisement de la résistance latérale entraine la perte de résistance en traction du pieu et peut poser

un probléme grave de stabilité globale de la structure : basculement, enfoncement.

Figure 11.12. Reprise de Mgy en base d’'un mur par des pieux.

Cas de pieux dans un sol multi couches.
En cas de séisme, les sollicitations d’un pieu disposé dans un sol multi couches sont difficiles a
estimer. En effet, le pieu est :

- sollicité par un cisaillement horizontal Vg4 et un moment de flexion Mgy

- appuyé latéralement sur les différentes couches de sol

- sollicité par des déplacements horizontaux différentiels entre points haut et bas de ces couches

- sollicité par des déplacements horizontaux différentiels entre ces couches
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On montre a la Figure 11.13 un exemple de situation dans laquelle les pieux traversent une couche de
sol pour se ficher dans un sol dur. Dans cette situation, on peut s’attendre a la formation de rotules

plastiques a I’encastrement a la semelle sur pieux et a chaque interface entre couches de sol.

Figure 11.13. Zones de rotules plastiques potentielles en cas de sol bi -couches.

On munira donc les pieux d’armatures transversales et de confinement en appliquant les régles
relatives aux zones critiques des poteaux, qui sont :
- le sommet du pieu sur une distance 2d a partir de la face inférieure de la semelle sur pieu (d
est la dimension de la section transversale du pieu)
- les zones se situant sur une distance 2d de part et d’autre de 1’interface entre deux couches de
sol présentant des rigidités au cisaillement sensiblement différentes (rapport de modules de

cisaillement supérieur a 6).

Cas de pieux dans sur des couches de sol inclinées.

Si la couche de sol dur ou on fiche les pointes des pieux est inclinée, la longueur et donc la flexibilité
des pieux varient de I’un a ’autre, ce qui a pour effet d’éloigner le centre de raideur CR de la
fondation du centre de gravité CM de la structure. Ceci engendre une sollicitation de torsion dont il

faut tenir compte pour établir la force de cisaillement en téte de chaque pieu. Figure 11.14.
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Figure 11.14. Situation ou la flexibilité variable des pieux conduit a une torsion a la fondation.

Conclusions.
Les conclusions relatives a la conception de structures sur pieux sont donc les suivantes :
- sides pieux sont nécessaires, il convient de réaliser la superstructure la plus dissipative
possible, afin de réduire (par g, au maximum) les sollicitations a la fondation.
- s’il y a plusieurs semelles sur pieux, il est préférable de les associer entre elles, de manicre a

¢largir la base et ainsi réduire les sollicitations par pieu. Figure 11.15.

-
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Figure 11.15. Fondation combinée de 2 voiles de contreventement par des poutres de couplage. A

gauche, fondation sur pieu. A droite, fondation directe.[Paulay,1992.]
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11.7. Discussion de la conception de I’infrastructure par quelgues exemples.

Exemple 11.7.1. Fondation d’un voile de contreventement ductile par une poutre en sous sol.

La solution la plus efficace du point de vue structural pour assurer la reprise des sollicitations Mgy,
Ne4 , Veq en pied d’un voile de contreventement est de lui donner comme base une poutre horizontale
raide utilisant la hauteur du niveau sous sol du batiment. Figure 11.16. La transmission du moment de
flexion est directe. La situation est similaire a une jonction poutre poteau de portique pivotée de 90° et

ou la poutre serait le voile de contreventement ; les vérifications de ce cas s’appliquent.
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Figure 11.16. Infrastructure ou la reprise des sollicitations du voile est directe par une poutre

horizontale dont la hauteur est celle du sous sol.
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La poutre horizontale posséde une ame (le mur en béton armé du sous sol) et 2 ailes (les planchers
diaphragmes). On peut vérifier de fagon approchée les sections en tenant compte d’une largeur
participante des planchers diaphragmes. Cette vérification place en sécurité si I’ame de poutre ne
comporte pas d’ouverture. Si le sous sol ne se limite pas a la poutre considérée (autres voiles au sous
sol, poteaux, 4 murs périphériques), seul un modele numérique permet d’évaluer les contraintes et

déformations réelles.

L’utilisation d’une poutre horizontale en sous sol s’applique en particulier pour donner une base fixe a
un voile adjacent et perpendiculaire a la frontiére de la construction (cas courant des cages d’escalier
ou d’ascenseur disposées en périphérie). Dans ce cas, il n’est pas possible d’épanouir une semelle
simple au-dela de la frontiére de propriété. Par contre, la poutre horizontale en sous sol permet encore
la reprise du moment Vg4 A -Figure 11.17:

- pour Vg4 vers la droite, suivant le méme schéma qu’a la Figure 11.16

- pour Vg4 vers la gauche, en mobilisant les charges gravitaires située a droite du voile.
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Figure 11.17. Si le voile est proche de la limite du bdtiment, la reprise du moment en pied de voile par
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une poutre horizontale reste efficace.

Exemple 11.7.2. Encastrement d’un voile de contreventement par les planchers du sous sol.

Quand un sous sol comporte des murs périphériques, on peut transmettre le moment de flexion du pied
de voile vers ces murs. Dans cette solution, le voile, poutre verticale, trouve 2 appuis horizontaux sur
les diaphragmes supérieur et inférieur du sous sol.

Le couple de forces F mobilisées transmet M = Vg4 h. Figure 11.18.

11 faut vérifier que ce transfert est bien assuré.

F est largement supérieur a Vg4. Au niveau 1, ’équilibre donne : F'= Vg4 h /hs
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11 faut noter aussi que comme les diaphragmes ne sont pas infiniment raides et que le chemin a
parcourir par les efforts F peut étre long, les diaphragmes ne constituent pas des points d’appuis
parfaitement fixes pour le voile. On peut donc s’attendre a une rotation en pied du voile. Cette rotation
ne serait nulle que si le radier était infiniment raide en flexion et constituait un encastrement parfait.
Comme il n’est pas infiniment raide, il y a une tendance au soulévement du radier. La raideur plus ou
moins grande du radier influence la forme du diagramme des moment de flexion dans le voile sur la
hauteur du sous sol (voir les symboles BE pour Base Encastrée et BL pour Base Libre en rotation dans

les diagrammes de moment de flexion a la Figure 11.18).
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Symboles. BE : Base Encastrée BL : Base Libre en rotation
Figure 11.18. Transmission du moment de flexion du pied de voile vers les murs périphériques par les

diaphragmes des niveaux 1 et sous sol. Disposition potentiellement problématique.
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Exemple 11.7.3. Poutres de fondation dissipatives.

On peut réaliser des voiles, murs, noyaux, ossatures triangulées,etc, dissipatifs si on dispose d’un
encastrement au sol efficace constitué¢ —voir les exemples précédents — de poutres horizontales trés
raides.

Mais si la résistance en flexion des contreventement est plus grande que nécessaire, en raison de
dispositions architecturales ou de régles diverses (armature minimum, limitation de flexibilité,...), on
peut envisager de réaliser les zones dissipatives en fondation.

Les poutres de couplage de pied de voile peuvent étre congues a cette fin (voir Figure 11.19), mais il
faut étudier le probléme posé par la rotation en base des contreventements correspondant aux
déformations de la poutre de couplage et par les distributions de contraintes au sol dans cette situation

déformée.

Figure 11.19. Poutre de couplage dissipative en pieds des voiles.

11.8. Quelgues régles de I’Eurocode 8 relatives aux fondations.

Régles Générales.

Pour les chainages et les longrines, les efforts tranchants de calcul doivent toujours étre déterminés
sur la base du dimensionnement en capacite.

Dans les infrastructures de type caisson des structures dissipatives, comprenant a) une dalle de béton
agissant comme un diaphragme rigide au sommet de l'infrastructure, b) un dallage ou une grille de
chainages ou de longrines au niveau des fondations, et c) des murs de fondation périphériques et/ou

intermédiaires, dimensionné en capacite, il est attendu que les poteaux et les poutres de
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Uinfrastructure, y compris les longrines au sommet de l'infrastructure, restent élastiques dans la
situation sismique de calcul. Alors, leur conception respecte seulement les regles d’un projet statique .
1l convient de concevoir les murs de contreventement en vue de la formation de rotules plastiques au
niveau de la dalle située au sommet de l'infrastructure. Dans ce but, dans les murs qui se prolongent
avec la méme section transversale au-dessus du sommet de l'infrastructure, il convient de considérer
que la zone critique s étend en dessous du niveau du sommet de [’infrastructure sur une profondeur de
her . De plus, il convient que la hauteur libre totale de ces murs dans le soubassement soit
dimensionnée au cisaillement, en supposant que le mur en superstructure développe sa sur-résistance
en flexion ywq - Mrq (avec wra = 1,1 pour DCM et g = 1,2 pour DCH) au niveau du sommet de

Uinfrastructure et un moment nul au niveau des fondations.

Chainages et longrines

Les poteaux de liaison entre la face supérieure d’'une semelle (fondation directe ou semelle sur pieu)
et le parement inférieur de chainages ou de longrines doivent étre évités, car ils peuvent aisément
constituer des poteaux court fortement cisaillés dont le mode de ruine est particulierement fragile. On
placera donc la face inférieure des chainages ou longrines en dessous de la face supérieure de la
semelle ou de la semelle sur pieu.

Dans les vérifications, il faut tenir compte des efforts normaux dans les longrines ou les zones de
dallage jouant le role de chainage. La section transversale des chainages et longrines doit présenter
une largeur au moins égale a b,, iy = 0,25 m et une hauteur au moins égale a hy, i, = 0,4 m pour les
bdtiments comportant jusqu’a trois étages et h, i, = 0,5 m pour les bdtiments de quatre étages et plus
au-dessus de la fondation.

Les dallages reliant les semelles isolées ou les tétes de pieux reprennent des forces horizontales dues
au mouvement différentiel de ces eléments. Leur épaisseur est au moins t,;, = 0,2 m et pourcentage
minimal d’armatures pg i, est de 0,2 % sur les faces inférieure et supérieure.

Les chainages et les longrines présentent sur toute leur longueur un pourcentage d’armatures

longitudinales au moins égal a pymin = 0,4 % sur leurs faces supérieure et inférieure.

Liaisons entre éléments verticaux et poutres ou murs de fondation

Le noeud commun entre une longrine ou un mur de fondation et un élément vertical doit respecter les
régles des neeuds poteaux- poutres.

Dans les structures de classe DCM, la liaison des longrines ou des murs de fondation avec des
élements verticaux est congue suivant les régles DCM relatives aux neeuds de portique.

Les extréemités inférieures coudées des barres longitudinales des éléments verticaux doivent étre

orientées pour éviter la « poussée au vide » et induire une compression dans la zone de liaison.

Pieux et semelles sur pieux coulés en place.
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On identifie comme zones de rotule plastique potentielle dans les pieux le sommet d’un pieu et
linterface entre deux couches de sol présentant des rigidités au cisaillement sensiblement différentes
(rapport de modules de cisaillement supérieur a 6). Ces zones doivent étre détaillées comme les zones
de rotule plastique des poteaux pour, au minimum, la classe de ductilit¢ DCM, sur une distance 2d
correspondant a deux fois la dimension d de la section transversale du pieu : armatures transversales
et de confinement suivant les regles sur les zones critiques. Selon la zone, cette disposition vaut a
partir de la face inférieure de la semelle sur pieu ou de part et d’autre de l'interface entre couches.

Si les pieux n’ont pas fait ['objet d 'un dimensionnement capacitif se référant a la résistance de la
superstructure, la mesure précédente est amplifiée, car on se trouve alors dans une conception de
pieux dissipatifs qui doivent étre dimensionnés et congus en détail en tenant compte de la formation de
rotules plastiques a leur sommet. Pour cette raison, la longueur sur laquelle il est nécessaire
d’augmenter les armatures transversales et de confinement au sommet du pieu est majorée de 50 %
par rapport aux indications précédentes. De plus, la vérification a [’état limite ultime du pieu en
cisaillement doit considérer un effort tranchant de calcul respectant le dimensionnement capacitif.

Les pieux prévus pour résister a des efforts de traction ou supposés fixes en termes de rotation a leur
sommet, doivent étre suffisamment ancré dans la semelle sur pieux pour mobiliser la résistance de
calcul au soulevement du pieu ou la résistance de calcul a la traction des armatures du pieu (on prend
la plus petite valeur). Si la partie de ces pieux encastrée dans la semelle est coulée avant la semelle

sur pieu, il convient de prévoir des goujons a l’interface ou a lieu la liaison..
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