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RESUME

L'analyse dynamique non linéaire temporelle est utilisée pour simuler le comportement des
structures sous un séisme sévere. Cette méthode est plus appropriée que les autres methodes
d'analyse sismiques. Dans ce mémoire, une analyse dynamique non lineaire est effectuée
sur des ossatures du batiment en acier en tenant compte la flexibilité¢ des nceuds (semi-
rigidité des nceuds). Les principaux paramétres de cette analyse sismique sont la capacité de
la structure, la ductilité, la rigidité, I'amortissement et la masse. Les divers parameétres de

réponse comme I'effort tranchant a la base, les déplacements des étages, etc. sont calculés.

Mots-clés : Analyse dynamique ; nceud semi rigide ; capacité de la structure ; structures en

acier.



ABSTRACT

Temporal nonlinear dynamic analysis is used to simulate the behavior of structures under
a severe earthquake. This method is more suitable than other seismic analysis methods. In
this thesis, a nonlinear dynamic analysis is performed on steel building frames taking into
account the flexibility of the nodes (semi-rigid of the nodes). The main parameters of this
seismic analysis are the capacity of the structure, the ductility, the stiffness, the damping
and the mass. The various response parameters such as shear force at the base, floor
displacements, etc. are calculated.

Keywords: Dynamic analysis; semi-rigid node; structural capacity; steel structures.
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Introduction
generale



Les charpentes en acier sont généralement constituées de poutres de poteaux assemblés par

un moyen d'assemblages. Dans I'analyse et la conception conventionnelles des ossatures en
acier et mixtes, les assemblages poutre-poteau sont supposes se comporter soit comme «
articulation », soit comme « Encastrement ». Bien que cette hypothése simplifie
considérablement les procédures d'analyse et de conception pour l'ingénieur, le comportement
réel des assemblages présente des caractéristiques sur un large spectre entre ces deux
extrémes. Ce type a eté classé comme assemblage en acier semi-rigide.
Au cours des 30 derniéres années, de nombreuses recherches approfondies ont été menées
pour estimer le comportement réel de ces ingrédients. Il en va de méme pour les composés
semi-rigides et les composants en acier, notamment : des rapports sur I'état de I'art, des études
numériques et des essais expérimentaux. Les résultats fondamentaux de ces investigations ont
conduit a des spécifications (des codes) qui ont fourni aux concepteurs les procédures
adéquates pour évaluer la capacité structurelle des assemblages semi-rigides. Un bon exemple
de cette nouvelle tendance de conception se trouve actuellement dans I'Eurocode 3.

Le comportement des assemblages poutre-poteau dans la structure en acier affecte
considérablement la performance globale de la structure sous différents chargements. Les
performances sismiques des structures en acier des assemblages rigides /semi-rigides ont été
étudiées dans ce mémoire pour évaluer ’effort tranchant a base, les déplacements et le
déplacement inter-étages. A cette fin, les réponses dynamiques non linéaires de trois
structures : trois, six et douze étages ont été évaluées. Ces ossatures ont été analysées par
I’utilisation d’un ensemble des enregistrements sismiques et leurs réponses ont été comparées.

Pour réaliser cette étude, nous avons scinder cette étude en plusieurs chapitres. Le premier
chapitre est consacré a une étude bibliographique sur les différentes méthodes de calcul
dynamique des structures, des notions de base sur les structures en acier et les différents
modeles existants pour modéliser les assemblages semi-rigides. Dans le deuxiéme chapitre, le
principe et les différentes étapes de 1’analyse dynamique non linéaire temporelle sont
présentées. Dans le troisieme chapitre, La théorie présentée dans les chapitres précédents est
appliquée sur des cas de structures en acier, dans le chapitre 4, les résultats finaux ainsi que

les discussions sont présentés.



Chapitre 01 :

Comportement sismique des structures en acier



Chapitre 1 : Comportement sismique des structures en aciers.

1.1. Introduction

Ce chapitre présente une introduction a notre étude en discutant d'abord les séismes et ses
effets sur le comportement global des structures. Pour diminuer cette influence et surtout pour
les structures en acier, plusieurs reglements parasismiques ont été développés ces derniéres
annees. Les préconisations et les méthodes de calcul utilisées par ces reglements sont
présentées aussi dans ce chapitre.

Le type d’assemblage dans les structures en acier a aussi un effet sur la réponse sismique.
L’assemblage semi-rigide peut dissiper 1’énergie sismique d’une maniére efficace.
Cependant, les regles parasismiques algériennes RPA99 V2003 interdisent I'utilisation de ce
type d’assemblage et recommandent de considérerque le joint (I’assemblage poteau-poutre)

est toujours d’une nature rigide.

1.2.  Lesséismes

La Terre est un corps sphérique composé principalement de quatre couches constituées du
noyau interneet externe, du manteau et de la crolte, comme le montre la figure 1.1. Le noyau
de la Terre est tres chaud. Il existe un énorme gradient de température et de pression entre le
noyau (couche la plus interne) et la crolte(couche supérieure), ce qui génére des courants de
convection dans le manteau. Ces courants font glisser lacro(te et une partie du manteau sur le
noyau externe. Cela donne également lieu au développement de I'énergie de déformation, qui
fait glisser la croGte sur le manteau. La cro(te terrestre se compose de 7 grandes plaques
tectoniques (qui contiennent des continents et des bassins océaniques), qui continuent de se
déplacer dans des directions différentes. A la suite de ces mouvements, des contraintes
s'accumulent auxinterfaces des plaques. Au fil du temps, lorsque cette énergie de déformation
cumulative devient excessivepour que les plaques rocheuses puissent la supporter, elle est
libérée sous la forme d'un glissement se produisant entre des plaques adjacentes. L'interface
des plaques est appelée faille ou zones de faille. Certaines de ces failles sont actives, tandis
que d'autres ne le sont pas. Lorsque la quantité d'énergie stockéea l'intérieur du corps terrestre
augmente et dépasse la force de rupture de la crodte terrestre dans une zone de faille active,
elle se brise soudainement et libere I'énergie stockée a l'intérieur de la Terre, provoquant des

vibrations ou un tremblement de terre (Fig.1.2).
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1.2.1. Effet du séisme sur les batiments

La réponse d'une structure a un Séisme est fonction de la nature du sol de fondation ;
matériau, forme, taille et mode de construction ; et la durée et les caractéristiques du
mouvement du sol. Aussi, cette réponsedépend de la période naturelle de vibration et du

caractére absorbant (amortissement) de la structure.

Cro(te continentale

Crolte
océanique Cro(te

=- Asthénosphére

. o i ,
Uthosphire = Grolte + asthinosphire Manteau supérieur

Asthénosphére

Zone de Crolite
transition

Manteau
2885 km Mésosphére

2270 km Noyau
externe
Noyau
Frontiere

liquide-solide

it

Noyau
interne

1216 km

Fig.1.1. Les couches de la Terre (Parlons sciences en utilisant une image de NASA) [1]
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Fig.1.2. Carte montrant les tremblements de terre répertoriés dans la version 9.0 du catalogue ISC-GEM

[2



Chapitre 1 : Comportement sismique des structures en aciers.

Les tremblements de terre provoquent un mouvement du sol dans une direction aléatoire.
La vibration horizontale est prédominante et plus dommageable. L'amplitude du mouvement
de toute structure s'accumule normalement sur une période de temps en quelques cycles, c'est-
a-dire la durée du tremblementde terre, si le tremblement de terre dure plus longtemps,
I'amplitude de vibration est plus grande, c'est-a-dire que la structure fléchira davantage et

s'endommagera (Fig. 1.3).

ki
MBS L S 2 «'_.
NSRS (=

’

- % T e W

Fig.1.3. Batiments en acier effondrés lors d'un tremblement de terre [3].

1.3. Laconception parasismique

La conception des batiments pour les charges sismiques est spéciale par rapport a la
conception pour lescharges gravitaires. Ils sont pondérés subjectivement en fonction de leur
taille et de leur direction. D'autrepart, les charges sismiques sont principalement latérales,
réversibles (les forces changent de direction), dynamiques (les forces varient dans le temps) et
de trés courte durée. La capacité maximale des efforts internes et leur emplacement dans les

éléments structuraux différent de ceux dus aux charges gravitationnelles. [4]

Les facteurs souhaitables requis dans la conception de toute structure pour une meilleure

résistance auxtremblements de terre sont :

¢ La capacité de résistance,
e Larigidité latérale,
e Laductilite,

e La stabilité.
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1.3.1.Capacité de résistante

La structure doit avoir une résistance latérale satisfaisante afin de continuer a résister aux
charges sismiques. La structure peut étre spécialement congue pour supporter ces charges mais
peut ne pas supportersimultanément les charges sismiques dynamiques. Cela peut provoquer

I'effondrement du batiment.

1.3.2.Rigidité latérale
Le deuxiéme aspect important dans la conception du batiment est sa solidité. La
déformation verticale du sol ne doit pas étre excessive. De méme, pour de faibles valeurs de
charge sismique. La résistance d'unbatiment a la déformation latérale est appelée rigidité
latérale. Si la rigidité latérale n'est pas equivalente, une déformation relativement importante
se produira, En cas de tremblement de terre modéré, et par conséquent, les membres peuvent

ne pas étre en mesure de résister et de simuler des charges sismiques demaniére acceptable.
1.3.3.Ductilité

Concevoir un batiment capable de résister a un séisme de forte magnitude sans lequel des
dommages importants ou des deformations résiduelles seraient une solution trés colteuse.
Les codes de conception sismiques prévoient des dommages et des déformations résiduelles
dans les structures. Cela a I'avantage deréduire considérablement les charges sismiques de la
conception, Comparé a une conception flexible, il inclut des mécanismes de dissipation
d’énergie. Alors le comportement général du batiment sera égalementductile. Sinon, en
I'absence de ductilité, la structure risque de s'effondrer sans subir de déformations

importantes.

1.3.4.Stabilité

Les tremblements de terre font vibrer des batiments entiers dans toutes les directions. Les
batiments doivent maintenir leur stabilité dans ces conditions. Dans certains cas, la structure
peut également tourner autour de son centre de rigidité. Le fond (fondation) doit étre
suffisamment solide pour éviter la rotation, ce qui peut entrainer une instabilité. En particulier,
il devrait y avoir une marge de sécurité suffisante contrela possibilité d’instabilité due a des

retournements ou a des glissements [4].
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1.4.  Les réglements parasismiques

Les codes du batiment sont des ensembles de réglements régissant la conception, la
construction, la modification et la réhabilitation des structures. Ils précisent les exigences

minimales pour assurer adéquatement la sécurité des occupants du batiment.

Certaines dispositions des reglements visent a garantir que les structures peuvent resister
de maniéere adéquate aux forces sismiques lors de tremblements de terre. Ces dispositions
parasismiques représentent les meilleures orientations disponibles sur la fagon dont les

structures doivent étre congues et construites pour limiter le risque sismique.
Les objectifs des reglements parasismiques sont :
e Protéger les vies humaines en évitant I’effondrement sous 1’effet d’un seisme
majeur ou rare.
e Réduire les dommages causes par des tremblements sismiques modeérés.

e Dans le cas d’un séisme de faible intensité, la construction ne doit pas subir
aucun dommage.

e Dans le cas d’un séisme de moyenne intensité, la construction ne subira

que des dommagesstructurels légers.
Dans ce qui suit, un apercu général sur les réglements parasismiques pour certains pays.
Le Canada :

La derniére version approuvée du Code national du batiment du Canada est le CNBC 2015.
Le code ne s'applique qu'aux nouveaux batiments ; il n'y a pas de code pour le batiment
existant. Le Code est accompagné d'un commentaire, qui explique l'intention du code et la
meilleure fagon de s'y conformer. Les dispositions ou spécifications données dans le

commentaire ne sont pas obligatoires, mais servent de lignesdirectrices.
Chili :
Le présent code de conception du batiment (NCh 433) ne prend pas en compte et ne permet

pas I'analyse non linéaire (statique ou dynamique). Néanmoins, tous les batiments de plus de

quatre etages doivent faire
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L’objet d'un examen par les pairs. Cet examen est généralement effectué a l'aide d'une
modélisation et d'une conception paralléles. Les conceptions sismiques de certains des
batiments les plus hauts ont été examinéesa l'aide d'une analyse push over. Le code pour les
batiments isolés de base (NCh2745) exige une analyse non linéaire dynamique dans toutes

les structures isolées irrégulieres ou hautes.
La Chine :

Selon la version 2010 du Code chinois pour la conception parasismique des batiments (GB

50011-2010), I'analyse linéaire (statique ou dynamique) est la procédure principale.
L’Europe

La plupart des pays d'Europe utilisent la norme européenne EN 1998 Conception des
structures pour la résistance aux séismes (appelée Euro code 8 ou EC8), qui se compose de
six parties. La partie 1, entrée en vigueur en 2004, s'applique aux nouveaux batiments, et la

partie 3, entrée en vigueur en 2005, s'applique aux batiments existants.
L’lran

Le code sismique iranien (IS 2800-05) a été mis a jour en 2014 a la 4°™ édition. Les
procédures d'analysecomprennent des procédures linéaires, c'est-a-dire des analyses statiques
linéaires, modale spectrale et dynamique linéaire, et des procédures non linéaires, c'est-a-dire

push over et dynamique non linéaire temporelle.
Le Japon :

Les exigences de conception parasismique sont spécifiées dans la loi et les normes de
construction 1981, une procédure de conception sismique en deux phases a été introduite,

qui est encore normalement utiliséedans les bureaux d'études.
La Turquie :

Dans la spécification pour les batiments a construire dans les zones sismiques (qui a été
adoptée en 2007),l'analyse non linéaire est mentionnée mais n'est pas soulignée. Un chapitre
spécial a été ajouté au Code en2007, consacre a l'évaluation sismique et a la réhabilitation

des batiments existants.
Les Etats-Unis :

La structure des normes et des codes dans ce pays est compliquée. Les plus représentatives
semblent étre les normes ASCE (par exemple : ASCE 7-16) [5].
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Algérie :

En 1976, une étude a été lancée avec la collaboration de I'Université de Sanford pour
étudier le risque sismique en Algérie, qui a été achevée deux ans plus tard. Les résultats de
cette enquéte ont servi de base au développement de la premiére version du code actuel qui a
été publié juste apres le tremblement de terredestructeur de 1980 a EI-Asnam (Chleff) (Ms
7.3). Les RPA81 (Régles Parasismiques Algériennes) ont étérévisées en 1988 (RPA88) et ont
également été révisées en 1999 (RPA99). La derniére révision du code sismique a été faite
juste apreés le seisme de Boumerdes du 21 mai 2003 (RPA99 v2003).

141 Les structures en aciers en zone sismique

Les structures en acier ont toujours été considérées comme une solution appropriée pour
les constructions dans les zones a forte sismicité, en raison de la trés bonne résistance et la
ductilité structurelledu matériau, de la haute assurance qualité garantie par la production
industrielle de profilés et de plaques en acier et de la fiabilité des assemblages. Construit a la
fois en atelier et sur le terrain. Malgré ces avantagesnaturels, les chercheurs s'inquietent de la
nécessité, pour assurer un comportement structural ductile, d'accorder une attention
particuliére a la conception de zones dissipatives, qui doivent étre correctement détaillées,
assurant des boucles d'hystérésis stables, capables de dissiper 1’énergie sismique a haut
rendement. Pour confirmation, lors des récents événements sismiques de Northridge (Los
Angeles, 17 janvier 1994) et Hyogoken-Nanbu (Kobe, 17 janvier 1995), méme si les cas
d'effondrement de batiments en acier ont été extrémement rares, les batiments & ossature
métallique, considérés comme des systémes hautement ductiles, ont présenté un
comportement fragile inattendu. Ils ont présenté de nombreuses défaillances situées au niveau
des jonctions poutre-poteau, remettant en question I'hypothése d'une ductilité élevée et

démontrant que les connaissances sur les ossatures en acier ne sont pas encore completes.

Afin d'améliorer les détails de construction et de proposer de nouvelles solutions de
conception pour parvenir a une correspondance entre les exigences de conception et la
réponse structurelle réelle, la communauté scientifique a commencé a approfondir les raisons
de ce mauvais comportement : dépend-il de la qualité du matériau, de conception, sur le
schéma structurel, sur les détails de construction, sur la disposition du code La plupart de ces
guestions sont encore en cours d'analyse, mais beaucoup plus a été compris sur le
comportement sismique des structures en acier. Par conséquent, au cours des derniéres

annees, la plupart des connaissances récentes ont déja été ou vont étre introduites dans les
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dispositions de conception structurelle pour la conception parasismique dans tous les pays

sujets aux tremblements de terre,donnant lieu & une nouvelle génération de codes sismiques.

@) (b)

Fig.1.4. a) Structure en acier, b) Rupture de !’assemblage en soudure lors du séisme de Northridge 1994 [6].

1.5 L’assemblage dans les structures en acier

D’habitude dans I’analyse globale des structures poutres-poteaux en acier, I’assemblage
boulonné par platine d’extrémité courte, dimensionné pour ne transmettre aucun moment de
flexion, est idéalisé commeun nceud articulé — assemblage articulé (rigidité nulle) — qui
n’empéche aucune rotation (rotation élevée)des sections assemblées. L’assemblage boulonné
par platine d’extrémité débordante, dimensionné pour transmettre 1’ensemble des
sollicitations, est idéalisé comme un nceud rigide — assemblage rigide (rigiditéélevée) — qui

interdit toute rotation relative (rotation nulle) entre les sections assemblées.

I N e N o Y
L-:
s = mamasassasnaal
-
.;'_1_ .-:'_:. .-:.:__
- =]
! ] — ]
I — | R I —
{a) e semnblage par plaine () assemiblage par platme () assemblages par platins
roarie reon dhordante iddbordam e

Fig.1.5. Assemblage poteau-poutre.

La figure 1.6 présente des exemples de comportement d’assemblages poutre-poteau par

11
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platine d’extrémité. La courbe 1 correspond a 1’assemblage idéalisé comme un nceud articulé
tandis que la courbe2 correspond a 1’assemblage idéalisé comme un nceud rigide. Les courbes
1, 2 et 3 correspondent aux assemblages boulonnés par platine d’extrémité courte, non
débordante et débordante, respectivement. Chaque assemblage posséde un comportement

non-linéaire intermédiaire (semi-rigide) situés entre les deuxextrémes (courbes 1 et 2).

M —————
M 7 T~ 5 ]
IR, j2 7 i M
{ comportement réel = Y
I modeéle de calcul Neoeud rigide
S ooy
~ 3 -
N ‘
Mp ;3 ' }
. 39| 13
résistance [t ) M
5 e
capacité _ | _ Noeud semi-nigide
de rotation v |
|
‘I
———————————— ~D & ke
\

Neaeud articulé

Fig.1.6. Comportement d 'un assemblage poteau-poutre.

L’acceptation de cette réalité a conduit a I’introduction du concept de la semi-rigidité dans
les approchesde calcul et de dimensionnement des structures. Ce concept permet de tenir
compte du comportement réelde l'assemblage situé entre 1’articulation et 1’encastrement
(Figure 1.7). Il est modélisé au moyen d’un ressort en rotation placé au point d’intersection

Entre les axes de la poutre et du poteau. [7]

M,
o

_’g

M,

&

a) Assemblage rigide

b) Assemblage rotulé

¢) Assemblage semi-rigide

Fig.1.7. La semi-rigidité de l'assemblage
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1.5.1. Classification des assemblages

L’approche de I’Euro code 3, qui traite de la classification des assemblages, fournit les
regles de calcul dela rigidité initiale et de la résistance ultime. En vue d’une application
pratique, I’approche idéalise le comportement réel des assemblages en utilisant le modéle

linéaire, le modéle bilinéaire ou le modele tri linéaire de la figure 1.8

M; M;

MRd

)

(a) modéle linéaire (b) modéle bilinéaire (c) modele trilinéaire

Fig.1.8. Idéalisation du comportement des assemblages en acier.

L’Euro code 3 a classé 1‘assemblage selon : la rigidité, la résistance et la capacité de
rotation.

a.  Classification par la rigidité

La rigidité initiale d’un assemblage qui caractérise sa réponse élastique peut
influencer d’une maniéresignificative la réponse en déformation de la structure entiére.
L’EC3 offre une classification pratiquedes assemblages du point de vue de leur rigidité
initiale. 1l permet de classer les assemblages en trois grandes catégories selon leur rigidité

: articulé, rigide ou semi-rigide.

4
Moment. Mj| pio:qa

% Articulé
/. > ¢

Fig.1.9. Répartition élastique des moments fléchissant dans un portique simple.
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» Assemblage rigide

Lorsque I’assemblage rigide est considéré dans 1’analyse globale de la structure en acier,
sa conception et son dimensionnement doivent effectivement étre tels pour que ses
déformations aient une influence négligeable sur la distribution des efforts et sur les
déformations de la structure en acier. Les assemblages rigides sont usuellement utilisés dans

les structures en acier non contreventées. L’assemblage est considérérigide si :
Sj.ini > 8EIb /Lb (Structure contreventée)  (1.1)

Sj.ini >25E1b/Lb (Structure non contreventée) (1.2)

Ou Sj.ini, E.Ib et Lb désignent, respectivement, la rigidité initiale de 1’assemblage, la
rigidité flexionnellede la poutre assemblée et la longueur de la poutre. Méme si en régle
générale un assemblage rigide est un assemblage qui permet de transmettre a la fois un
moment de flexion, un effort tranchant et parfois un effortnormal, il n’en reste pas moins que

son réle principal est de transmettre un moment de flexion.

> Assemblage semi-rigide

05EIb/Lb<Sj.ini<8EIb/Lb (Structure contreventée) (1.3)
Sj.ini <25E1b /Lb (Structure non contreventée) (1.4)

> Assemblage articulé

Ce type d’assemblage doit étre suffisamment souple pour se déformer lors de la rotation.
Il doit étre concu etdimensionné pour ne transmettre, en regle génerale, aucun moment de

flexion. Assemblage est considére articulé si :

Sj.ini <O.5EIb/Lb (1.5)

Un assemblage articulé a donc pour mission de reporter depuis la poutre au poteau qu’un
effort tranchant et/ou un effort normal. On comprend dés lors que ce type d’assemblage
convient aux structures contreventées. Au niveau de chaque assemblage, les charges
verticales sont transmises du plancher aux poutres et des poutres aux poteaux ; les charges

horizontales sont reprises directement par le systeme de contreventement adopté.
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b.  Classification par la résistance

La classification fondée sur la résistance est utile dans le cas de structures en acier
calculées par la theoriede plasticité. La classification de I’Euro code 3 vis-a-vis de la
résistance des assemblages fait une distinction entre ’assemblage a résistance complete,
et I’assemblage a résistance partielle et ’assemblagearticulé

Résif:cance de l'assemblage
M.

] .
Pleine résistance

Résistance partielle

Articulé

L 4
=

Fig.1.10. Limites de la classification des assemblages par résistance

> Assemblage a résistance compléte

Un assemblage a résistance compléte est un assemblage qui posséde une résistance plus
grande que la résistance de la poutre assemblée. Dans Ce cas, la déformation plastique est

supposée se former dans la poutre Assemblée. L’assemblage est considéré a résistance

compléte si :
MRd >MPl.Rd (Avec vérification de la capacité de rotation). (1.6)
MRd >MPl.Rd (Sans vérification de la capacité de rotation). (1.7)

Ou Mrd désigne le moment résistant de calcul de 1’assemblage et Mpird le moment
plastique de calcul de la poutre assemblée. Il n’est pas rare que la limite d’élasticité du
matériau dont est constituée la poutre assemblée soit élevee par rapport a celle de
I’assemblage. Dans ce cas, le calcul conduit alors a une sous- estimation de la résistance de

la poutre assemblée et la rotule plastique se formerait dans I'assemblage.
» Assemblage a résistance partielle

Un assemblage a résistance partielle représente la solution intermédiaire. L’assemblage

doit posseder unecapacité de rotation suffisante pour assurer la formation de la rotule
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plastique. L’assemblage est considéréa résistance partielle si :

0,25 MPL.Rd <MRd <MPI.Rd (1.8)

> Assemblage articulé

Un assemblage articulé posséde une faible résistance, au maximum 25% de la

résistance minimalerequise pour avoir un assemblage résistance compleéte.

MRd <0,25 MPL.Rd (1.9)

c.  Classification par la capacité de rotation

La capacité de rotation est une mesure de la déformation qui peut étre atteinte avant que
la ruine, dans I’assemblage ne provoque une chute de la résistance flexionnelle. Dans
I’approche de ’TEUROCODE 3, laclassification des assemblages en termes de leur capacité
de rotation demeure toujours vague. Cette classification constitue en principe une mesure de
I’aptitude des assemblages a résister a une rupture fragileou a instabilité locale prématurée.
Une application pratique de cette classification des assemblages consistea vérifier si une

analyse globale basée sur un calcul plastique peut étre conduite.

Une classification des assemblages selon leur capacité de rotation est toutefois proposee
dans la littérature et quidépend de la rotation de I’assemblage par rapport a celle de la poutre
assemblée. Trois classes ont été définies a savoir, I’assemblage ductile, I’assemblage semi-
ductile et ’assemblage fragile, voir figure 1.11. Le comportement ductile est caractérisé par
une courbe moment-rotation avec un plateau étendu qui indique généralement I'apparitionde
déformations plastiques avant la rupture. Le comportement fragile est caractérisé par une
rupture, avec une rotation limitée, généralement sans déformation plastique. Enfin, le
comportement semi-ductilité se situe entre le comportement fragile et le comportement

ductile.
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Moment, M

rotation ultime

otation élastique
II." de la pou

assemblage ductile

assemblage semi-ductile

N

assemblage fragile

Rotation (@)

Fig.1.11. Classification des assemblages par la capacité de rotation

1.5.2. La méthode d’analyse des neeuds semi-rigides

Les méthodes d'analyse des nceuds semi-rigides Les premiéres études sur les nceuds semi-
rigides ontéte réalisées en 1917, lorsque Wilson et Moore ont étudié la rigidité des assemblages
rivetés des structures métalliques. En 1930 les études ont commencé dans la relation entre le
moment et la rotation des articulations semi-rigides et leur effet le comportement global des
structures métallique. Batho et Rowan ont proposé une méthode graphique, appelée "Beam-
Line", qui a été utilisée pour déterminer les réactionsfournies par chaque neeud. Pour appliquer
cette méthode, il nécessite l'utilisation de la courbe moment- rotation expérimentale. Baker et
Rathbun, ont été les premiers a appliquer la méthode pente- déflexion et la méthode de

distribution du moment pour I'analyse des nceuds semi-rigides.

Entre 1936 et 1950, la plupart des recherches ont été axées sur l'application de ces
méthodes pour l'analyse desstructures a nceuds semi-rigides. Le comportement dynamique
des structures a nceuds semi-rigides a été etudié parLion berger et Weaver en 1969, et Suko
et Adams en 1971.

Dans ces analyses le comportement élasto-plastique des nceuds semi-rigides a été modeélisé
par des ressorts équivalents. En 1981, Moncarz et Gerstle ont proposé une nouvelle
approximation de I'analyse des structures a nceudssemi-rigides sur la base de la modification
de la technique de matrice de rigidité élémentaire. D'apres les études de 'ECCS, en 1984, la
Commission de la Communauté européenne a publié la premiére version de I'Eurocode 3.
Dansce document, les articulations sont classés comme rigides et semi-rigides pour lI'analyse

élastique linéaire. En 1987 Lui, Chen et Goto, ont proposées des méthodes pour l'analyse des
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structures a nceuds semi-rigide basée sur l'analyse de la matrice de rigidité. En 2005,
I'Eurocode 3 a éte publié. 1l prend en compte de tous les types des nceuds, notamment semi-
rigides, ou la réponse d'un nceud dépend sur les propriétés geométriques et mécaniques de ses
composants, en utilisant la méthode des composantes. Ce code est un résultat de plusieurs
décennies de recherchedans des structures métalliques. D'autres codes internationaux qui
traitent sur le comportement des nceuds. Aux I'Etats-Unis, on trouve AISC-ASD, LRFD,
AISCASD / LRFD et en Chine, on trouve le reglement GB. Il existe actuellement une grande
variété d'études sur le comportement des structures a nceuds semi-rigides. Ces études ont

porté sur deux thémes principaux.

1- L’évaluation des propriétés mécaniques des nceuds en termes de rigidité en
rotation, moment derésistance et de capacité de rotation.

2- Les méthodes d'analyse et de conception des structures a nceuds semi-rigides.

Toutes ces études s'accordent a dire que lors de la réalisation d'une analyse des
structures meétalligues, lecomportement de rotation des nceuds doivent étre pris en
considération. La prédiction du comportement commun au moyen d'une des méthodes ci-

dessus doit étre en général accompagnee d'une représentation mathématique. [7]

1.5.3. Modélisation des neeuds semi-rigides

» Les modeles empiriques

Les modeles empiriques sont basés sur des formulations empiriques qui concernent les
parametres de lareprésentation mathématique de la courbe moment-rotation pour les

propriétés géométriques et mécaniques.

Des assemblages poutre-poteau. Ces formulations peuvent étre obtenues en utilisant
des analyses derégression des données qui peuvent étre tirés de différentes fagons telles

que :

e Les tests expérimentaux ;
e Analyses paramétriques développés par des éléments finis des modeles ;

e Des modeles analytiques ou modeles mécaniques.
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Le principal inconvénient de ce type de modele est qu'il est uniquement applicable aux
assemblages dont les caractéristiques correspondent a celles utilisées pour générer le modele.
Il n'est également pas possiblede déterminer comment chaque composant d'assemblage affecte

sur la performance globale de structure.

» Les modeles analytiques

Les modeles analytiques utilisent les concepts de base de I'analyse structurelle : les relations
constitutiveséquilibre, compatibilité et matérielles, pour obtenir la rigidité en rotation (kJ) et
la résistance de moment (Mj, Rd) d'un assemblage due a ses propriétés geométriques et
mécaniques, Chen et al. Ont présenté un modeleanalytique pour prédire la réponse d'un
assemblage poutre-poteau en fonction de ses propriétés géométriques et mécaniques. Le
principal probléme de ce type de modeéles, est qu'ils ne considérent pas ladéformation de

panneau d'ame, et pour résoudre ce probleme, ont considéré un panneau d'ame rigide.
> Les modeles mécaniques

Dans les modéles mécaniques ou a ressorts représentant I'assemblage en utilisant une
combinaison d'éléments rigides et flexibles, qui sont modélisés au moyen de valeurs de
rigidité et de résistance obtenuesa partir des relations empiriques. Le non linéarité de la
réponse est obtenu au moyen de lois decomportement inélastique utilisé pour les éléments de

ressort.

La figure 1.13 montre le modéle mécanique utilisé par Falla pour 1’assemblage poutre-
poteau par platined'extrémité débordante.

oewt cfb epb bt y
Jcewt cfb epb bt bwt |

/) [ cwt cb epb bt b‘J.-l,*\.I/)
M o M

|
cws cowc bfc | |

Elastic-plastic alement
Rigid-plastic element

Fig.1.12. Modéle mécanique d'un assemblage poutre-poteau par platine d'extrémité débordante.

Pour développer un modéle mécanique, trois étapes sont necessaires.
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1- Identifier toutes les composantes de I'assemblage qui influent sur la
déformation et la rupture denceud d’assemblage ;
2- Déterminer les lois de comportement pour chaque composante de nceud a

I'aide des moyensanalytiques, expérimentaux ou numeriques,

3- L'assemblage de toutes les composantes ensemble pour produire la courbe

moment-rotation pour lenceud complet.

La méthode des composantes est une méthode d'analyse mécanique hybride (figure 1.12).
Cela consiste a modéliser un nceud comme un assemblage de ressorts (composants) et de
liaisons rigides, ou chaque ressortreprésente une partie spécifique dans le nceud avec sa propre
force et rigidité, en fonction du type de chargement. Le comportement du nceud est obtenu
en ayant les propriétés mécaniques et géométriques de chaque composant de nceud. Il donne
de bons résultats lorsque le nceud d'assemblage agit principalement en flexion avec une faible

force axiale.

» Modele de I'Euro code 3 :

Dans ce modeéle de calcul présenté par I’eurocode-3-, le comportement des

assemblages est considéré atravers trois caractéristiques clés suivantes :

. Le moment résistant de calcul M. rd
. Larigidité initiale en rotation Sj, ini.
. La capacite de rotation de calcule gcd.

a. Le moment résistant de I’assemblage M j. Rd

Le moment résistant de calcul M j. Rd est pris comme le moment maximum de la courbe

de comportementmoment-rotation (M -¢).
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A

Moment

Mi.rd

Rotation '

Fig.1.13. Le moment résistant de calcul.

b.  Rigidité initiale en rotation Sjini
La rigidité en flexion (ou en rotation) est définie comme étant le rapport entre le

moment sollicitant I'assemblage "M j.Rd " et la rotation " ¢ j " correspondante de

I'assemblage (la variation angulaire entre les fibres moyennes du poteau et de la partie

attachée), donc :

S, ini = 2152 (1.10)

A S, est larigidité initiale.
c.  Lacapacité en rotation :
La prise en considération de I'aptitude de I'assemblage a rester cohérent et a
accepter les rotations imposées sans rupture, telles la capacité de rotation est tres

importante.

Pcd =2 (1.11)

Ou:
Mj,d: Moment résistant de calcul
Sj: Rigidité en rotation
@cd: Capacité de rotation de calcul
Les trois caractéristiques (Mj,rd, Sj, @cd) clés des assemblages influent

directement sur le comportement de ces derniers et sur leur classification.
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Fig.1.14. Propriétés caractéristiques d'une courbe moment-rotation d'un assemblage poutre-poteau
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1.6. Méthodes de calcul sismique

L'objectif premier des codes sismiques est d'assurer un haut niveau de sécurité et

d'opérabilité face aux catastrophes naturelles. lls proposent plusieurs proceédures de calcul

pour y parvenir. Les ouvrages doiventpouvoir résister aux séismes de maniére quantifiable et

atteindre des niveaux de performances cibles correspondant a des niveaux de dommages

économiquement et socialement acceptables. Les codes recommandent I'utilisation de divers

types de méthodes d'analyse pour évaluer les performances structurelles les codes suggérent

I'utilisation de différents types de méthodes d'analyse :

Méthode Statique linéaire, méthode statique non linéaire (Nonlinear static push over

analysis), Analyse dynamique linéaire, Analyse dynamique non linéaire temporelle

(Nonlinear Time History Analysis).

Tableau.1.1. Méthodes de calcul sismique.

Analyse Statique Dynamique
Linéaire ou Analyse statique linéaire Analyse dynamique linéaire
non linéaire (Méthodestatique équivalente)
équivalente

(avec coéf R)

Non linéaire Analyse statique non linéaire | Analyse dynamique temporelle non
(Méthode de la poussée lineaire
progressive(Push over))
1.6.1. Meéthode statique équivalent

Dans la méthode statique équivalente, une analyse statique est effectuée par des forces

statiques équivalentes aux forces dynamiques réellement appliquées a la structure. Dans cette

approche, la résistanceeffective de la structure est supposée supérieure a la résistance de

conception pour que la structure puisse dissiper I'énergie jusqu'a la limite élastique.
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1.6.2. Meéthode modale spectrale

L'analyse dynamique peut étre soit une analyse spectrale, soit une analyse dynamique par
accélération.La premiére commence par identifier les différentes fréquences naturelles et les
modeles de vibration. Leséquations des mouvements couplés sont alors séparées par une
transformation conditionnelle dans laquellese trouve le principe de I'orthogonalité des modes
de vibration par rapport & la masse. La fourniture de schémas d'accélération est faite pour
obtenir la réponse "précise"” de la structure en fonction du temps. Il estdéterminé naturellement

a l'aide de I'équation pas a pas de l'intégration numérique du mouvement.

En conséquence, cette analyse est effectuée a I'aide d'un logiciel informatique en obtenant
I'accélération maximale du sol a partir du spectre de réponse sismique ou de tous les

mouvements du sol.
1.6.3. Meéthode statique non linéaire en poussé progressive « push over »

Les procédures statiques non linéaires ont été officiellement introduites dans les codes de
conception dansle monde entier. Elles ont commencé a étre mises en ceuvre dans le cadre de
I'ingénierie basée sur la performance sismique et (ATC-40 1996), (FEMA-273 1997) et
(FEMA-356). (1996 ; 2000) A été implantéedans I'Eurocode 8

Il s'agit d'une approximation statique non linéaire de la réponse montrée par la structure
lorsqu'elle est exposée a une charge sismique dynamique MDOF en réponse a une phrase
équivalente qui a un degré de liberté ESDOF Fig.1.15

La méthode est relativement simple et fournit des informations sur la résistance, la
déformation, la ductilité et la distribution de la demande statique non linéaire, permettant
I'identification des modes de défaillance ainsi que les zones ou se forment les rotules
plastiques. Elle possede des rotules plastiques malgré certaines limitations inhérentes telles
que la négligence de la variance des modes de chargement ainsi que l'influence des modes
aériens, cette méthode donne une estimation raisonnable de la puissance dedéformation
globale, en particulier pour les structures ou le premier mode est dominant Il est plus adaptée

aux courtes durées et aux structures mal surélevées.
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Fig.1.15. La phrase MDOF la phrase équivalente ESDOF.

Récemment, I'analyse du modéle de défilement a été développée. Cette méthode est une
amélioration majeure par rapport a I'analyse Push over statique couramment utilisée, Prise en
compte de la contribution des modes supérieurs a la réponse ou a la répartition des forces
d'inertie dues a la dégradation de la raideur.Distribution le long de la hauteur de la réponse
estimée par la méthode Push over. Typique est généralementsimilaire aux résultats dits
"précis" obtenus a l'aide d'une analyse temporelle inélastique, si I'on compare les valeurs

moyennes ou moyennes du déplacement du sol. [8]
L'analyse statique non linéaire inclue

++ La methode proposée par I'Euro code 8 (2005) [9]
+«+ La methode proposée par le FEMA 356 (ASCE, 2006), [10]
¢ La méthode proposée par I'ATC-40 (ATC, 1996) et FEMA 440. [11]

1.6.4. Méthode dynamique non linéaire temporelle

Il utilise un modeéle qui exprime le comportement non linéaire des éléments. La méthode la
plus préciseet la plus fiable pour évaluer le comportement sismique est souvent basée sur
I'analyse des enregistrementstemporels sismiques. Cette utilise soit I'intégration directe des
équations de mouvement (a partir d'enregistrements réels ou simulés), soit des algorithmes

intégrant les déformations élastoplastiques de la structure. Si la méthode est a priori capable
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de décrire le comportement réel lors d'un séisme, I'enjeu principal est de déterminer le bon
enregistrement (accélérogramme) du fait de la grande variabilité induitepar la nature du sol
et la distance de la source. De ce fait, plusieurs types d'enregistrements ou un accélérogramme
artificiel contenant les principales caractéristiques des séismes potentiels deviennent

nécessaires.

1.7.Conclusion

Dans ce chapitre une étude bibliographique sur le comportement des structures en acier
est effectuée. Au début des notions de base et des definitions sont rassemblées, relatives a
I’aléa sismique, la conception parasismique et 1’importance de 1’assemblage dans les
structures en acier. Dans une seconde étape un apercu sur les différents modeles pour simuler
les assemblages semi-rigides est donné. Dans ce chapitre lesapproches de calcul dynamique
de structure sont présentées. La plus importante est la méthode dynamique non linéaire
temporelle qui est la méthode la plus précise et la plus couteuse.
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Chapitre 2 : L’analyse dynamique non lin€aire temporelle.

2.1. Introduction

L'évaluation des performances d'une structure nécessite une méthode qui contréle le
comportement de la structure depuis la phase élastique linéaire, la plastification et jusqu'a son
effondrement. Pour les structures a grande hauteur, l'interaction dynamique des modes
supérieurs peut rendre difficile la prédiction du comportement non linéaire. L'analyse
dynamique non linéaire temporelle est une approche largement utilisée pour évaluer la
performance des structures. Dans cette méthode, un ensemble d'enregistrements de mouvement
du sol (accélérogramme) est choisi.

Dans ce chapitre, le principe et les étapes de 1’analyse dynamique non linéaire temporelle

sont présente.

2.2. Principe de ’analyse dynamique non linéaire temporelle

Les constructions a grande capacité de dissipation d'énergie sont susceptibles de subir des
déformations inélastiques plus importantes que les systémes a capacité de dissipation d'énergie
relativement limitée. Le comportement des matériaux dans le domaine inélastique est trés
complexe. Pour prédire avec plus de précision les performances sismiques des structures - en
particulier dans le domaine de réponse inélastique -, il est important de simuler les facteurs
susmentionnés suffisamment proches de la réalit¢ dans les études numériques et
expérimentales. Dans la réponse dynamique d'une structure donnée, un autre facteur important
est les caractéristiques du mouvement du sol sismique appliqué. La sélection et la mise a
I'échelle des mouvements du sol sont des éléments importants de toute étude d'évaluation des
risques sismiques qui implique une analyse temporelle.

L’utilisation de l'analyse dynamique non linéaire temporelle (ANDT) a acquis une
importance majeure. Cette méthode d'analyse nécessite un ensemble approprié
d'enregistrements sismiques qui sont compatibles avec les niveaux des risques spécifiques au
site pris en compte.

Ce dernier type d'analyse nécessite des propriétés telles que la dégradation de la rigidité dans
le chargement cyclique, le comportement post-élastique et la limite d'élasticité en plus de la
rigidité initiale utilisée dans I'analyse linéaire. Ainsi, pour les composants sUpposés avoir un
comportement ductile, le comportement inélastique est capture et la performance d'un élément

est évaluée en fonction de la demande/capacité de déformation. De méme, pour les éléments
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dont on s‘attend a ce qu'ils soient fragiles, il n'y a pas d'inélasticité et leur performance est
évaluée a l'aide de la demande de résistance/capacité.

Pour obtenir des informations utiles sur les structures avec des éléments ductiles et dans le
but de renforcer les parties vulnérables du systeme, il est plus raisonnable d'utiliser une analyse
non linéaire. Dans I'analyse non linéaire, une intégration pas a pas est utilisée, ce qui peut étre
codteuse en calcul.

2.3. L’Algorithme pas a pas

Geénéralement, I'analyse dynamique est effectuée a l'aide de deux méthodes ; intégration
directe en temps et superposition modale. Cependant, la premiére est la seule option pour
I'analyse non linéaire. En tant que méthode d'analyse structurelle la plus précise, lI'analyse
dynamique non linéaire résout I'équation différentielle de I'équilibre dynamique du mouvement
qui est illustrée dans I'équation (2.1) :

R(u,t) + C u(t) + Mii(t) = r(t) (2.1)

u, u, i et sont respectivement le déplacement, la vitesse et l'accélération, M et C sont les
matrices de masse et d'amortissement. R est la force de rappel et r(t) est le vecteur de force
appliqué.

Pour résoudre I'équation différentielle du second ordre ci-dessus, une procédure numérique
peut étre utilisée de maniére incrémentielle. La méthode d'intégration temporelle directe est
applicable sans modification de I'équation de mouvement des systemes a un degré de liberté
(1DDL) et a plusieurs degrés de liberté (MDDL). Il existe de nombreuses méthodes
(intégrateurs) utilisées pour l'intégration directe de I'équation du mouvement (par exemple, la
méthode des différences centrales et la méthode de Newmark) qui sont basées sur la méthode
des differences finies et sont classées comme méthodes explicites et implicites.

Dans les méthodes explicites, le calcul au pas de temps courant (¢ + A¢) ne dépend que des
informations des pas de temps précédents. Par exemple, la méthode des différences centrales
est une méthode d'intégration explicite. D'autre part, dans la méthode implicite, les valeurs
inconnues a la fin du pas de temps (¢ + 4¢) sont calculees sur la base des informations du pas
de temps précédent t et du pas de temps actuel (z + 4¢) ; La méthode de Newmark est un exemple
de méthode d'intégration temporelle implicite. 1l a été démontré que les méthodes implicites
sont plus précises que les méthodes explicites [12]. Cependant, en raison de I'approximation
dans la formulation et le calcul de ces méthodes par rapport a la solution (pour les systémes

linéaires, une solution exacte peut étre obtenue), on s'attend a ce qu'il y ait des erreurs dans les
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résultats de la simulation numeérique. Outre le choix de la méthode, la précision des résultats
dépend généralement de la taille du pas de temps et du contenu fréquentiel du chargement. [13]
2.3.1. Méthode de Newmark

Dans cette étude, I'algorithme d'intégration de Newmark, qui est la méthode la plus courante
en dynamique structurelle, a été adopté comme intégrateur. Les expressions suivantes pour la
vitesse et le déplacement sont obtenues a l'aide de la formule de Taylor :

Uppar = U + Attt + [(0.5 = B) At?lily + [B At?] dipipe (2.2)
Uerar = W + [(L—y) At]ii + [y At] tigqp; (2.3)

Ou, les variables B et y sont des parameétres numériques de la formule de quadrature qui
contrélent a la fois les caractéristiques de stabilité et de dissipation d'énergie (par exemple, la
quantité d'amortissement numérique) de la méthode. Ces deux parametres sont des facteurs de
pondération sur les incréments de vitesse et de déplacement. Deux choix de parametres
couramment utilisés sont (y =1/2, p =1/4) et (y =1/2, f =1/6) qui sont respectivement connus
sous le nom de méthode d'accélération moyenne et méthode d'accélération constante/linéaire.
Dans cette étude, la méthode d'accélération moyenne avec les valeurs de y =1/2, p =1/4 a été
choisie. [14]

Lors de l'utilisation de l'intégration temporelle directe de I'équation du mouvement, la
réponse du systeme est divisée en un certain nombre d'intervalles de temps. De cette maniére,
la réponse de la structure sera évaluée en calculant le déplacement, la vitesse et I'accélération a
chaque pas de temps. La non-linéarité est incluse dans le calcul par la mise a jour de la rigidité
au début de chaque étape qui reste constante sur cette étape de temps. La réponse calculée

résultante est considérée comme la condition initiale pour le pas de temps suivant.

2.4. Sélection des Enregistrements (accélérogrammes)

Les travaux de recherche actuels ont démontré que parmi toutes les sources possibles
d'incertitude dépendant des propriétés structurelles et des matériaux du sol, des hypotheses de
conception et d'analyse et des mouvements du sol induit par les tremblements de terre, ces
derniéres ont le plus d'effet sur la variabilité observée dans la réponse de la structure.

Ainsi, la sélection d'un ensemble «raisonnable » des enregistrements sismiques pour
effectuer une analyse dynamique est un impératif. A cette fin, de nombreuses méthodes ont été
proposées pour optimiser le processus de sélection et de mise a I'echelle des enregistrements

réels. Ces méthodes peuvent étre généralement classées comme suit :
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e Sélection basée sur la Magnitude du tremblement de terre (M), distance (R), type de
sol (S), environnement sismotectonique et autres parametres.

e Sélection basée sur la correspondance spectrale.

Ces méthodes ne sont pas actuellement utilisées dans la pratique de I'ingénierie (surtout en
Algérie), principalement parce qu'elles n'ont pas été incluses dans la plupart des codes de
conception parasismique.

L’Eurocode 8, permet la sélection d'enregistrements réels ou la génération d'enregistrements
artificiels conformes a certains criteres généraux liés a la conjonction d'un spectre de réponse
cible.

2.4.1. Sélection des enregistrements sismique Selon I'EC8

L'Eurocode 8, Partie 1 [9] « la conception parasismique des batiments », prescrit un ensemble
de criteres simples selon lesquels la sélection des mouvements sismiques a utiliser dans
I'analyse dynamique devrait dépendre sur le type d'évaluation structurelle effectuée et sur les
données disponibles sur le site, tout en satisfaisant les trois critéres quantitatifs suivants
(également applicables en cas d'utilisation d'enregistrements artificiels) :

> La moyenne des valeurs d'accélération spectrale de période zéro, calculée a partir des
enregistrements individuels sélectionnés, doit dépasser la valeur de agS pour le site en
question.

» La moyenne du spectre élastique amorti a 5% calculé a partir de tous les
Enregistrements ne doit pas étre inférieure a 90 % de la valeur correspondante du spectre
de réponse élastique de I’EC8 amorti a 5 %, dans la plage de périodes allant de 0,2T: a
2T1, ou Ty est la période fondamentale de la structure dans la direction ou
I'accélérogramme est appliqué.

» Un minimum de trois accélérogrammes doit comprendre chaque ensemble. Lorsque
trois accélérogrammes différents sont utilisés, la demande structurelle est déterminée a
partir de la valeur la plus défavorable issue des trois analyses dynamiques
correspondantes. D'autre part, lorsqu'au moins de sept enregistrements différents (réels
ou simulés) sont utilisés, la réponse finale peut étre dérivee de la moyenne des quantités

de réponse résultant de toutes les analyses.

2.4.2. Procédure de sélection des accélérogrammes utilisant la base de données PEER
La base de données PEER (Pacific Earthquake Engineering Research Center) fournit des
outils pour rechercher, sélectionner et télecharger des donnees sur les seismes

(Enregistrements). [15]
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Pour sélectionner des Enregistrements sismique a partir de la base de données PEER, les

étapes suivantes doivent étre suivies :

a- Création d’un compte sur la base PEER

PEER Ground Motion Database

Pacific Earthquake Engineering Research Center

DocuMENTATION HeLe SUBSCRIBE

Sien_ur oOR SienN_1IN

Sign in

. [ Gamaicon |

Passward | ......... = |

Remember me O

Sign up
Forgot password?

Confirm Account

325 Davis Hall, University of California, Berkeley, CA 94720-1792 - Phone: (510) 642-3437 | Fax: (510) 642-1655 | Email: peer_center@berkeley.adu

Fig.2.1. Création d’un compte sur la base PEER.

b- Téléchargement du spectre cible

Edit Spectra

Select Spectrum Model Target Spectrum

Select models to : 120
generate target | User Defined Spectrum ~
spectrum
1.00
uUser-Defined Spectrum
~ o.80
As shown in the sample file, start spectra data at
row 4 of input file. Spectra data consists of rows of
T.pSa comma-separated values. -
‘= 0.60 ]
Filename: | test.csw#H#0a890ba4d47b24514ca3c| Upload a
File
o.40
Download Example file(.csv)
o.20
.00
0.00 0.50 1.00 1.50 2.00 2.50 3.00 3.50 “.00

Period (sec)
m Target Spectrum
iiiii

bel in the lagend o toggle its wiew in the sraph.
ng is possible only in Linear plot.

. Fig.2.2. Spectre cible
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c- Insertion des paramétres de site

Minimize MSE «

ght Function

b
=
o
<

(&l

E

0.15,0.73,1.5

Any Record

(=]
I

b

Fig.2.3. Paramétres sismiques de site.

d- L’obtention des enregistrements

Arias
Intensity Event
(mJ/s)

Result Spectral Scale DS-  D5-
MSE To(s) . .
Ordinate . Factor 1P(S 75(s) 95(s)

Kern
County

0.0324 2.54849

San

0.1445 1.9113 Fernando

San

0.1874 2.9992 Fernando

Friuli,

0.0803 1.5794 Italy-01

Tolmezzo

Imperial Cerro
wvalley-06 Prieto
Long
wvalley
0.0668 1.7455 . _ . Mammoth Dam
Lakes-01
(upr L
Abuk)
Victoria, T
Mexico Prieto

0.1009 2.3972

MNorma
Oobligu:

strike :
>

Fig.2.4. Liste des Enregistrements choisis.
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2.5. Les étapes de I’analyse dynamique non linéaire temporelle
Généralement, les étapes suivantes sont suivies lors de la performance de I’analyse dynamique
non linéaire temporelle :
1. Définissez la géométrie de la structure (principalement les nceuds et les éléments), de la
méme maniére que pour l'analyse linéaire.
2. Définissez les charges de gravité, de la méme maniere que pour I'analyse linéaire.
3. Définir les propriétés des composants structuraux. Ceci est plus complexe que pour
I'analyse linéaire et constitue souvent la majeure partie de I'effort de la modélisation.
4. Seélectionnez un ou plusieurs (généralement plusieurs) Enregistrements
(accélérogrammes) sismiques.
5. Analysez lastructure pour la charge de gravité. Exécutez ensuite une analyse dynamique
non linéaire pour chaque accélérogramme. Il s'agit d'une tache de routine qui peut
nécessiter un temps de calcul important.

6. Evaluer les performances, si nécessaire réviser la conception et ré-analysé.

2.6. Avantages et incontinents de I’analyse dynamique non linéaire

temporelle

2.6.1. Avantages

Le but de I'analyse structurelle est d'obtenir des informations utiles pour la conception. S'il
existe un comportement non linéaire significatif dans une structure, il est raisonnable de
s'attendre a ce gu'une analyse non linéaire donne meilleure information qu'une analyse linéaire,
simplement parce qu'elle est plus rationnelle.
L'analyse non linéaire est actuellement utilisée principalement pour la réhabilitation des
constructions, ou le comportement peut étre complexe. Pour une nouvelle conception, des
méthodes basees sur I'analyse linéaire peuvent étre suffisantes.
En plus, L'analyse non linéaire a le potentiel de fournir des meilleures informations pour prédire
la proportion des dommages, et donc évaluer le risque sismique.
2.6.2. Limites

Si des analyses sont effectuées pour plusieurs mouvements du sol, les résultats de cette
méthode peuvent varier considérablement. Cela s'explique en partie par le fait que le

comportement non linéaire est intrinséquement sensible a des changements relativement faibles
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au mouvement du sol. C'est a cause des méthodes utilisées pour sélectionner les
accélérogrammes.

Aussi, Un programme informatique analyse le modéle mathématique, et non la structure réelle.
Differents ingénieurs peuvent faire des hypothéses de modélisation différentes et obtenir des

résultats différents pour la méme structure.
2.7. Conclusion

L'analyse dynamique non linéaire temporelle peut conduire a une meilleure conception. Les
tdches de modélisation et d'analyse sont difficiles mais réalisables. lls nécessitent une
compréhension du comportement structurel et du processus de conception plutdét que des

compétences académiques.
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3.1. Introduction

La méthode dynamique non linéaire temporelle théoriquement présentée précédemment
est appliquée sur des structures en acier auto-stables pour étudier leur comportement
sismique. Les étapes de la modélisation ainsi que les étapes de la sélection des
enregistrements sismiques sont présenté dans ce chapitre.

3.2. Description des structures étudiées

Pour évaluer la procédure utilisée dans ce mémoire, quatre structures en acier auto stables,
réguliéres en plan et en élévation ont été considérés. Les hauteurs des batiments selectionnés
vont de 3 a 12 étages [16]. Ce sont des structures typiques représentant des batiments
résidentiels ordinaires et congus selon les codes Européens [9], [17]. Toutes les structures
sont des portiques a trois travées. La langueur de chaque travée est égale a 5 m. les étages
ont une hauteur de 3 m. Les charges de gravité (charges permanentes et d’exploitation) ont
été prises égales a 27.5 KN/m2 pour une combinaison de charges G +0.2 Q et les diaphragmes
ont été modelisés comme rigides.

La configuration de portiques est illustrée a la Fig. 3.1, tandis que les détails des sections
des éléments sont indiqués dans les tableaux 3.1, 3.2 et 3.3. Plus de détails sur ces structures
peuvent étre trouvés dans la référence [16].

R+11

X3

R+5

12

R+2

6x3

3x2

—— — —— —— —1— ——— — — — T - — — —

3x5 3x5 3X5
s * 8 vl

'Y
v

Fig.3.1. Géométrie des structures étudiées.
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Tableau.3.1. Types des sections de la structure R+2.

Etage Section des poteaux Section des poutres
RDC HEB240 IPE330
2 HEB240 IPE330
3 HEB240 IPE330

Tableau.3.2. Types des sections de la structure R+5.

Etage Section des poteaux Section des poutres
RDC HEB280 IPE360
2 HEB280 IPE360
3 HEB280 IPE360
4 HEB280 IPE360
5 HEB260 IPE330
6 HEB260 IPE330

Tableau.3.3. Type des sections de la structure R+11.

Etage Section des Poteau Section des poutres
RDC HEB400 IPE360
2 HEB400 IPE400
3 HEB400 IPE400
4 HEB400 IPE450
5 HEB400 IPE450
6 HEB360 IPE400
7 HEB360 IPE400
8 HEB340 IPE400
9 HEB340 IPE400
10 HEB340 IPE360
11 HEB340 IPE330
12 HEB340 IPE330

3.3. Chargement sismique

Un ensemble de 7 ou plus enregistrements sismiques ont été sélectionné pour effectuer
des analyses non linéaires dynamiques. Ces enregistrements, extraits de la base de données
du Pacific Earthquake Engineering Research Center (PEER) [15], ont été enregistrés sur le
sol de type B [9] avec une magnitude My variant de 6.0 & 7,5. Les enregistrements ont été
mis a I'échelle jusqu'a un pic d'accélération au sol (PGA) de 0.35 g. Les figures (3.2, 3.3 et
3.4) représentent les spectres élastiques des enregistrements de sélectionnés (avec un taux
d'amortissement de 5 %), ainsi que le spectre cible (spectre de conception) pour chaque
structure. Dans la plage temporelle de 0,2T1 a 2T1 (T1 est la période du premier mode de
vibration du batiment étudié), il existe une adéquation satisfaisante entre le spectre moyen
géométrique des enregistrements choisis et le spectre cible.
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2.0 e Spectre cible
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Fig.3.2. Spectre cible, Spectre moyenne et spectres individuelles des accélérogrammes choisis pour la
structure R+2.
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Fig.3.3. Spectre cible, Spectre moyenne et spectres individuelles des accélérogrammes choisis pour la
structure R+5.
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Fig.3.4. Spectre cible, Spectre moyenne et spectres individuelles des accélérogrammes choisis pour la
structure R+11.

Il convient de noter qu'a tout moment dans la plage de périodes spécifiée, le spectre

moyen des spectres individuels ne tombe pas en dessous de 90 % du spectre de réponse cible
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[9]. Les tableaux 3.4, 3.5 et 3.6 énumerent d'autres caractéristiques des accélérogrammes

sélectionnées.

Tableau.3.4. Détails des accélérogrammes sélectionnés pour la structure R+2.

ID Séisme année Station Mw Rjo(km) RSN

1 "Kern County" 1952 "Taft Lincoln School" 7.36 38.42 RSN15
2 "Victoria_ Mexico" 1980 "Cerro Prieto" 6.33 13.8 RSN265
3 "Irpinia_ Italy-01" 1980 "Calitri" 6.9 13.34 RSN289
4 "lIrpinia_ Italy-01" 1980 "Sturno " 6.9 6.78 RSN292
5  "Corinth_ Greece" 1981 "Corinth" 6.6 10.27 RSN313
6 "Coalinga-01" 1983 "Parkfield - Fault Zone 16"  6.36 26.2 RSN340
7  "Coalinga-01" 1983 "Slack Canyon" 6.36 25.98 RSN369

Tableau.3.5. Détails des accélérogrammes sélectionnés pour la structure R+5.

ID Séisme annee Station Mw Rjb(km) RSN

1 "Kern County" 1952 "Taft Lincoln School" 736 3842 RSNI15
2 "Mammoth Lakes-01" 1980 "Long Valley Dam (Upr L Abut)" 6.06 1256 RSN231
3 "Victoria_ Mexico" 1980 "Cerro Prieto" 6.33 13.8 RSN265
4 "Irpinia_ Italy-01" 1980 "Calitri" 6.9 13.34 RSN289
5 "Corinth_ Greece" 1981 "Corinth" 6.6 10.27 RSN313
6 "Coalinga-01" 1983 "Parkfield - Fault Zone 16" 6.36 26.2 RSN340
7 "Coalinga-01" 1983 "Slack Canyon™ 6.36 25.98 RSN369

Tableau.3.6. Détails des accélérogrammes sélectionnés pour la structure R+11.

ID Séisme année Station Mw Rjp (km) RSN

1 "Kern County" 1952 "Taft Lincoln School” 736 38.42 RSN15
2 "San fernando " 1971 "Lake Hughes" 6.61 2223 RSN70
3 "Friuli_ Italy-01" 1976 "Tolmezzo" 6.5 14.97 RSN125
4  "Mammoth Lakes-01" 1980 "Long Valley Dam " 6.06 12.56 RSN231
5 "Victoria_ Mexico" 1980 "Cerro Prieto" 6.33 13.8 RSN265
6 "Irpinia_ Italy-01" 1980 "Bagnoli Irpinio™ 6.9 8.14 RSN285
7 “Irpinia_ ltaly-01" 1980 "Bisaccia" 6.9 17.51 RSN286
8 "Irpinia_ Italy-01" 1980 "Calitri" 6.2 8.81 RSN300
9 "Corinth_ Greece" 1981 "Corinth" 6.6 10.27 RSN313
10 "Coalinga-01" 1983 "Parkfield-vineya" 6.36 24.83 RSN359
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3.4. Modélisation numérique

L'analyse modale élastique, I'analyse dynamique non linéaire temporelle (ADNT) ont été
réalisés a l'aide du logiciel SAP2000 [18] Des éléments élastiques couplés a des rotules
plastiques (ressort de rotation non-linéaire) a I'extrémité des éléments de structure ont été
adoptés pour modéliser la non linéarité au niveau des éléments. Les caractéristiques des
rotules plastiques aux extrémités des poutres et des poteaux sont definies selon FEMA-356
[10]. L'interaction entre les forces normales et le moment de flexion est considerée pour les
poteaux, alors que pour les poutres, seul le moment fléchissant est envisagé pour contrdler
le développement des rotules plastiques. Le modele force-déformation généralisé utilisé pour
modeéliser les rotules plastiques est représenté sur la figure 3.5. Plus de détails sur la
détermination des paramétres a, b et ¢ du modeéle de la figure 3.5 peuvent étre trouvés dans
FEMA-356 [10]. L’effet (P-4) est également inclus dans cette étude, pour 1’analyse
dynamique non linéaire.

Un ressort rotationnel (M-6) a été utilisé pour simuler la flexibilité de I’assemblage semi-
rigide (Figure 3.6).

2 .
0,
a N
/[
1.0} ,B ¢
g i D E T(
s : W -
0 orA

Fig.3.5. Loi de comportement généralisée de FEMA 356 [10].
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Rotule plastique

Poteau

Poutre

Assemblage semi-rigide

Fig.3.6. Modélisation des nceuds poteau-poutre.

Pour 1’assemblage semi-rigide, on a considéré une diminution de la rigidité et de la
résistance de 1’assemblage rigide (par défaut) de 20% (Figure 3.7).

Pour I’ADNT, le schéma d'intégration numérique pas a pas de Newmark a été utilisé pour
réaliser la solution de I’analyse. L'amortissement de Rayleigh a été introduit pour I'analyse
d'intégration directe, en considérant un taux d'amortissement de 5% pour le premier et le
troisieme mode de vibration [19]

400
G000

—a— Poutr
outre 300

—e— Assemblage

'
o

08

Moment (KNm)

Rotation (rad)

Fig.3.7. Réduction de la rigidité et la résistance de la poutre pour obtenir les caractéristiques de

[’assemblage semi-rigide.
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3.5. Logiciels utilisés

Dans notre étude, deux logiciels sont utilisés : SAP2000. SAP2000 [18] est un logiciel de
génie civil a usage général, idéal pour I'analyse et la conception de tout type de systéeme
structurel. Les systéemes de base et avancés, 2D ou 3D, de géométrie simple a complexe,
peuvent étre modélisés, analysés, concus et optimisés a l'aide d'un environnement de
modeélisation pratique et intuitif basé sur des objets qui simplifie et rationalise le processus
d'ingénierie. Une suite supplémentaire de fonctionnalités d'analyse avancées est disponible
pour les utilisateurs avec une considération non linéaire et dynamique. SAP2000 est I'outil
logiciel idéal pour les utilisateurs de tout niveau d'expérience, concevant n'importe quel

systéme structurel. La version 14.2.2 est utilisée pour effectuer nos analyses.

[ SAP2000 v14.2.2 Advanced - (Untitled) — O b4
File Edit Yiew Define Bridge Draw Select Assign Apalyze Display Design Options Tools Help

D % v 7 & ¢+ P 2P PLL M 3dw e pwmwa ¢80 HE % _
I&J| 5 %-vPlane @ 2=575 o | 5 o [@

Clizdct-nd | g T -

' Plane @ Z=576 X182.00 Y105361 267800 [GLORAL . =|[Kin.inF -|

Fig.3.8. Interface graphique de logiciel SAP2000 v14.2.2.
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3.6. Les étapes de la modélisation

1. Pour Assemblage rigide
a. Déclarés les séismes

Tirme History Function Definition

Function Hame |NTHA‘I
Function File Walues are:
File Mame Browse... i Time and Function ¥ alues
d:work hpeerhst1 2 i+ “alues at Equal Intervals of 5.000E-03

peerrsnirsn3d13 corinth cor--lat2
Farmnat Type

Header Lines to Skip 4 & Free Format

Prefix Characters per Line to Skip |0 " Fixed Format
Characters per ltem

Mumber of Points per Line g

Convert to User Defined | Wiew File |

Function Graph

Ok | Cancel |

Fig.3.9. Définie le premier accélerogramme TH1

b. Insertion le parametre de chaque séisme (Difine— Load cases).

Load Case Data - Monlinear Direct Integration Histony

Load Case Mame Motes Load Case Tvpe
NTH&T Set Def Mame | Modify/Show.. | [ Tirne History ~| Design...
Initial Conditions Analysis Tpe Time History Type

& Zero Initial Conditions - Start from Unstressed State ¢ Linear " Modal

¢ Continue from State at End of Nonlinear Case @ Morlinear & Direct Integration

Irmportant Maoke:  Loads from this previous case are included in the

current caze Geometric Nonlinearity Parameters

7 Mone
= P-Dela
Wae Mieetzs iem Eeee LIEDEE =) ¢~ P-Delta plus Large Displacements
Loads Applied
Load Type Load MName Function Scale Factor

Accel = Jul ~|lTH _~|[z52634

kM adifu
> Delete

I Show Advanced Load Parameters

Time Step Data Time Histons Mation Type
Murnber aof Output Time Steps 5435 @ Transient
Output Time Step Size 0.0 &

Other Farameters

Blammsiig [ Froportional Damping b odify /S hows. ..

Time Integration | MNewmark b adifu /S how. ..
= Cancel
Monlinear Parameters | D efault t odifu S o . g

Fig.3.10. Définie les charges sismiques NTHA
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c. Extraire les résultats et répéter les étapes pour les outre séisme dans toutes les structures

Fig.3.11. Déformation de structure rigide R+2

2. Pour Assemblage semi-rigide

Apres I’exécution de la résultat des trois structures rigide (R+2,R+5 et R+11) on reservé
les caractéristique des structure qui sont entré dans le logiciel sap2000 est on va modélisier
cheque structure se forme d’assemblage semi-rigide . Et voisi les étapes de la procédure :

a. Définir Properties de Link

Link/Support Property Data

Link/Suppart Tupe I MultiLinear Plastic _VI
Property Hame |L|N1 Set Default Name
Property Mates Modife/Shaw...
Total Mass and “weight
Mass lﬂi Fiotational Inertia 1 lﬂi
wleight lﬂi Rotational Inertia 2 lﬂi Click to:
Fiotational Inertia 3 |U- I Add Mew Property... I

Factors Far Line, Area and Solid Springs
Propeity iz Defined for Thiz Length In a Line Spring ’17 Delete Fropsrty
Propeity iz Defined for This Area In Area and Salid Springs ’17
Directional Properties P-Delta Parameters oK
Direction Fired  Monlinear Froperties Ldvanced..

W U1 v r

v U2 v r

v U3 v r

W F1 v r

v R2 v r

v R3 r v W Cancel |

Fix All Clear Al

Fig.3.12. Propriété de Link.
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b. Insertion des paramétres

Link/Support Directional Properties
Edit
|dentification Hysteresiz Type And Parameters
Property Mame LIN1 Hysteresis Type Kinematic j
3K}
D Mo Parameters Are Required Far This Hysteresis Tyepe
Type bultiLinear Plastic
MNonLingar =5
Properties Used For Linear Analysiz Cazes Huysteresiz Definition Sketch
Multilinear Plastic - Kinematic
Effective Stiffness 22531.69
Effective Damping 0
- ¢ o
K g A
Multi-Linear Force-Defornation Definition 7&’ » L‘/
4 -
Rotation Moment Fd -—
T 0053 | 4789 = I’ -‘f_;./
2| 00425 | 47.83 L =
3| 00424 | 2682 il ﬁ e
4| 0006 | -239.47 B T
3 0. 0. &
Order Rows | #ddFowio |

Fig.3.13. Support direction properties.

c. D’exécution de la résultat

Fig.3.14. Déformation de structure semi-rigide R+2

3.7. Conclusion

La description des structures étudiées, ainsi que ces caractéristiques mécaniques ont été
présenté dans ce chapitre. Les structures étudiees ont des différentes hauteurs, Afin que nous
puissions tirer des conclusions claires et générales sur le comportement sismique des
structures en acier a nceuds semi-rigides lors de 1’application de 1’analyse dynamique non

linéaire temporelle. Les résultats de 1’analyse sont présentés dans le chapitre suivant.
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Chapitre 4 : Résultats et discussions.

4.1. Introduction

Dans ce chapitre, les résultats de I’analyse dynamique non linéaire temporelle en terme
de déplacement au sommet, déplacement des étages, déplacement inter-étage et effort
tranchant a la base sont présentés. Ainsi, une étude comparative est faite pour clarifier
I’influence de I’assemblage semi-rigide sur le comportement sismique des structures en

acier.

4.2. Résultats préliminaires

Le tableau 4.1 présente les caractéristiques modales des portiques étudiés en termes des
périodes propres et les participations massiques pour les trois premiers modes de vibration.
Comme le montre le tableau 5, la période fondamentale (premiére) des structures a nceuds
semi-rigides sont les plus grandes, tandis que la période la plus basse correspond a la
structure R+2 a nceuds rigides. Pour le taux de participation de la masse modale, le tableau
5 illustre la diminution de la participation massique de 1° mode pour les structures a nceuds
semi-rigides par rapport aux portiques a nceuds rigides. La structure R+11 a le plus petit

pourcentage de la participation (moins de 80%). 13

Tableau.4.1. Période propres et Participation massique de trois premiers modes de vibration.

Périodes propres Participation massique
Type
Structure (Sec) (%)
d’assemblage
T1 T> Ts aq a; a3
R+2 Rigide 0.73 022 013 85.86 11.25 2.88
Semi-rigide 093 026 013 82.89 .28 3.82
R+5 Rigide 123 0.41 022 8136 10.51 441
Semi-rigide 164 052 027 79.03 11 .30 5.05
R+11 Rigide 189 066 037 79.30 10.66 3.27
Semi-rigide 238 082 046 7821 10.57 3.62

Au contraire, I'augmentation du taux de la participation massique du deuxieme mode de
vibration est remarquable pour les structures a nceuds flexibles. Par exemple, le rapport

dépasse 13 % pour la structure R+2 (avec une augmentation de 2%). Le taux de la
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participation de la masse modale du troisiéme mode reste inférieur a 5% pour la plupart des
structures étudiées.

4.3. La réponse dynamique des structures
La figure 4.1 présente la réponse dynamique de la structure R+2. Pour cette structure, 7

accelérogrammes sont sélectionnés pour performer ’analyse dynamique non linéaire.
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2 5 S .
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Fig.4.1. Réponse dynamique non linéaire de la structure R+2.
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La réponse de structures a été évaluer pour chaque cas, on peut remarquer que le déplacement

maximal (pic) de cette structure est toujours enregistré pour le cas ou les nceuds sont d’une

nature semi-rigide. Cette remarque est confirmée par la figure 4.2 ou la réponse de la

structure R+5 est présenté. En plus de ¢a, I’influence de la semi-rigidité des nceuds est tres

claire compte tenu le changement de ’allure de la réponse dynamique.
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Fig.4.2. Réponse dynamique non linéaire de la structure R+5.

50



Chapitre 4 : Résultats et discussions.

0.3

035 0.27787
0%75 0.2
G 2 RSN231
ods = 01
= 5 '
& x l v

o S APedip 20 35 40 45 S0 55
-0.05 b & -01

D 1

Semi-Rigide

- Semi-Rigide -
0.15 g 0.2 Rigide

— Rigide
Temps (S) e Temps (5)

0.25 0.24521
03 RSN265
0.15 RSN125 202
Gos o1
g £
£ | 3 0
-§05 5 30 35 40 45 50 55 60 65 P & 5
% £5+0.1
. a i
&15 Semi-Rigide 0.2 Sétm,l Rigide
— Rigide > — Rigide
0.25 -0.23803 0.3 -0.25098
Temps (S) Temps (S)
0.3 0.4
02 0.25464 03
£ RONLS =2 RSN300
i &
g0 ) |
g T él 0
Bl 3
a &2
0.2
s
0.3 0.4
Temps (S) ’ Temps (S)
0.3
0.45 0.43732
=
Q Q
5 K
2 & 3 40 5%
-085 201
a A
0.3 0.2
ﬁ -0.26166
-0.45 TEmps(S) 03
Temps (S)
0.6 0.4
0.45
RSN286 RSN359
2 e
&15 = n A
% 0 W zEO VA ﬂ !\ A n n n !\ A A AVI\ AVI\VI\VI\VAVAVAV PoA
S5 60 80 100 120 g 5 U Hsy v HL{J Vﬂav U;U V' %40 % 50 55 o
& a
C?EB _&2
-0.45
-0.6 052933 04 40.38008
Temps (S) Temps (S)

Fig.4.3. Réponse dynamique non linéaire de la structure R+11.

La figure 4.3 presente la réponse dynamique de la structure R+11. Pour cette structure,

I’influence de la semi-rigidité est tres claire. Cependant, on peut remarquer que le
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déplacement max est enregistré pour des cas ou 1’assemblages est rigide (par Exemple ;

RSN70, RSN125).

4.4. Déplacements des étages

Les tableaux suivants (Tableaux 4.2, 4.3 et 4.4) présentent les déplacements des étages

des structures étudiées pour chaque séisme appliqué (enregistrement), ainsi que le

déplacement moyenne de chaque niveau.

Tableau.4.2. Déplacements des étages de la structure R+2

Type Niveau RSN15 RSN265 RSN289 RSN292 RSN313 RSN340 RSN369 Moyenne
d’assemblage (cm)
Semi-Rigide 0 0 0 0 0 0 0 0 0

1 0.044 0.048 0.075 0.032 0.046 0.073 0.061 541
2 0.11 0.123 0.166 0.075 0.109 0.154 0.151 12.6
3 0.156 0.179 0.233 0.109 0.15 0.205 0.222 17.9
Rigide 0 0 0 0 0 0 0 0 0
1 0.05 0.031 0.04 0.03 0.045 0.031 0.016 3.471
2 0.109 0.069 0.089 0.066 0.108 0.074 0.038 7.9
3 0.144 0.091 0.12 0.088 0.151 0.105 0.058 10.81
Tableau .4.3. Déplacements des étages de la structure R+5

Type Niveau RSN15 RSN265 RSN231 RSN289 RSN313 RSN340 RSN369 Moyenne
d’assemblage (cm)
Semi-Rigide 0 0 0 0 0 0 0 0 0

1 0.02 0.03 0.025 0.045 0.021 0.021 0.033 2.785
2 0.058 0.079 0.064 0.123 0.056 0.058 0.09 7.542
3 0.101 0.123 0.097 0.195 0.091 0.093 0.145 12.071
4 0.141 0.15 0.121 0.251 0.12 0.123 0.191 15.671
5 0.176 0.194 0.14 0.293 0.139 0.143 0.245 19
6 0.199 0.245 0.188 0.323 0.153 0.158 0.287 22.185
Rigide 0 0 0 0 0 0 0 0 0
1 0.027 0.042 0.031 0.03 0.021 0.036 0.028 3.071
2 0.068 0.11 0.072 0.075 0.054 0.09 0.072 7.728
3 0.107 0.172 0.101 0.11 0.086 0.137 0.116 11.842
4 0.14 0.215 0.127 0.15 0.118 0.172 0.155 15.385
5 0.172 0.247 0.164 0.19 0.152 0.203 0.187 18.785
6 0.2 0.267 0.194 0.214 0.173 0.224 0.209 21.157
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Tableau.4.4. Déplacements des étages de la structure R+11

Type Niveau RSN15 RSN70 RSN125 RSN231 RSN265 RSN285 RSN286 Moyenne
d’assemblage (cm)
Semi-Rigide 0 0 0 0 0 0 0 0 0
1 0.016 0.013 0.023 0.021 0.019 0.021 0.03 2.052
2 0.047 0.037 0.065 0.062 0.053 0.061 0.09 5.928
3 0.078 0.058 0.105 0.103 0.085 0.103 0.154 9.8
4 0.102 0.072 0.138 0.138 0.109 0.141 0.212 13.02
5 0.122 0.077 0.164 0.166 0.125 0.174 0.26 15.54
6 0.138 0.095 0.19 0.193 0.134 0.212 0.307 18.12
7 0.149 0.122 0.207 0.214 0.142 0.251 0.354 20.55
8 0.157 0.15 0.208 0.224 0.161 0.294 0.398 22.74
9 0.174 0.176 0.197 0.219 0.185 0.334 0.436 24.58
10 0.201 0.202 0.189 0.202 0.208 0.373 0.47 26.35
11 0.229 0.227 0.21 0.236 0.231 0.409 0.501 29.18
12 0.254 0.248 0.238 0.278 0.251 0.437 0.53 31.94
Type Niveau RSN125 RSN231 RSN265 RSN300 RSN313 RSN359 RSN70 Moyenne
d’assemblage (cm)
Rigide 0 0 0 0 0 0 0 0 0
1 0.017 0.015 0.017 0.0166 0.0181 0.02 0.016 1.71
2 0.042 0.043 0.046 0.046 0.048 0.056 0.043 4.62
3 0.063 0.069 0.071 0.072 0.076 0.093 0.069 7.328
4 0.082 0.092 0.095 0.102 0.101 0.13 0.089 9.871
5 0.1 0.108 0.118 0.129 0.122 0.164 0.104 12.071
6 0.124 0.12 0.141 0.16 0.143 0.202 0.129 14557
7 0.144 0.131 0.162 0.193 0.163 0.242 0.164 17.128
8 0.164 0.136 0.18 0.225 0.189 0.28 0.201 19.642
9 0.185 0.135 0.193 0.256 0.213 0.313 0.238 219
10 0.2 0.128 0.215 0.285 0.233 0.341 0.274 23.942
11 0.22 0.146 0.247 0.309 0.25 0.363 0.306 26.3
12 0.24 0.164 0.277 0.327 0.262 0.38 0.33 28.285

Les trais tableau nous montrons I’augmentation des déplacements des étages dans toutes les

structures étudiées lorsque 1’assemblage est d’une nature semi-rigide. Cette augmentation

est trés élevée pour la structure R+2 (augmentation de 65% au sommet). Pour la structure

R+5, I’augmentation est trés petite (figure 4.3) et les résultats pour les deux cas d’assemblage

sont tres proches.

53



Chapitre 4 : Résultats et discussions.
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Fig.4.4. Profil de déplacements moyens de structures étudiées.

4.5. Déplacements inter-étages

Le déplacement inter-étages est le paramétre le plus couramment utilisé pour évaluer le
comportement structurel sous une charge sismique donnée. Les trois tableaux 4.5, 4.6 et 4.7
présentent les values de déplacement inter-étage pour chaque structure étudiée. La moyenne
des déplacements inter-étages maximaux pour les structures a nceuds semi-rigides est
calculer et comparer avec ceux des structures a nceuds rigides.

Dans ce mémoire, ce parameétre est calculé pour mesurer l'influence des assemblages

poutre-poteau sur l'instabilité globale des batiments (Figure 4.8). Les déplacements inter-
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étages dans le cas ou les assemblages sont flexibles, sont plus importants que celles des
structures a nceuds rigides. Les valeurs données en considérant les assemblages comme
rigides restent sous la valeur limite exigée par le Eurocode 8 (1.5%) [9] pour I'ensemble des
portiques étudiés. Cependant, si la flexibilité des assemblages est prise en compte, les valeurs
du déplacement inter-étages dépassent cette limite (1.5%) et la conception n'est pas sdre.
Dans ce cas, les sections des poutres et des poteaux doivent étre redimensionnées.

Tableau.4.5. Déplacement inter-étage de la structure R+2.

Type Niveau RSN15 RSN265 RSN289 RSN292 RSN313 RSN340 RSN369 Moyenne
d’assemblage (cm)
Semi-Rigide 0 0 0 0 0 0 0 0 0
1 0.044 0.048 0.075 0.032 0.046 0.073 0.061 5.414
2 0.066 0.075 0.091 0.043 0.063 0.081 0.09 7.271
3 0.046 0.056 0.067 0.034 0.041 0.051 0.071 5.228
Rigide 0 0 0 0 0 0 0 0 0
1 0.05 0.031 0.04 0.03 0.045 0.031 0.016 3.471
2 0.059 0.038 0.049 0.036 0.063 0.043 0.022 4.428
3 0.035 0.022 0.031 0.022 0.043 0.031 0.02 2914

Tableau.4.6Déplacement inter-étage de la structure R+5.

Type Niveau RSN15 RSN265 RSN231 RSN289 RSN313 RSN340 RSN369 Moyenne
d’assemblage (cm)
Semi-Rigide 0 0 0 0 0 0 0 0 0
1 0.02 0.03 0.025 0.045 0.021 0.021 0.033 2.785
2 0.038 0.049 0.039 0.078 0.035 0.037 0.057 4.757
3 0.043 0.044 0.033 0.072 0.035 0.035 0.055 4.528
4 0.04 0.027 0.024 0.056 0.029 0.03 0.046 3.6
5 0.035 0.044 0.019 0.042 0.019 0.02 0.054 3.328
6 0.023 0.051 0.048 0.03 0.014 0.015 0.042 3.185
Rigide 0 0 0 0 0 0 0 0 0
1 0.027 0.031 0.03 0.042 0.021 0.036 0.028 3.071
2 0.041 0.041 0.045 0.068 0.033 0.054 0.044 4.657
3 0.039 0.029 0.035 0.062 0.032 0.047 0.044 4.114
4 0.033 0.026 0.04 0.043 0.032 0.035 0.039 3.542
5 0.032 0.037 0.04 0.032 0.034 0.031 0.032 34
6 0.028 0.03 0.024 0.02 0.021 0.021 0.022 2.371
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Tableau.4.7. Déplacement inter-étage de R+11

Type Nivea RSN15 RSN70 RSN12 RSN23 RSN26 RSN28 RSN28  Moyenn
d’assemblag u 5 1 5 5 6 e (cm)
Semi-(;{igide 0 0 0 0 0 0 0 0 0

1 0.016 0.0137 0.023 0.021 0.019 0.021 0.03 2.052
2 0.031 0.0233 0.042 0.041 0.034 0.04 0.06 3.875
3 0.031 0.021 0.04 0.041 0.032 0.042 0.064 3.871
4 0.024 0.014 0.033 0.035 0.024 0.038 0.058 3.228
5 0.02 0.005 0.026 0.028 0.016 0.071 0.048 3.057
6 0.016 0.018 0.026 0.027 0.009 0.039 0.047 2.6

7 0.011 0.027 0.017 0.021 0.027 0.043 0.047 2.757
8 0.008 0.028 0.001 0.01 0.019 0.04 0.044 2.142
9 0.017 0.001 0.011 0.005 0.024 0.039 0.038 1.928

10 0.027 0.007 0.008 0.017 0.023 0.036 0.034 2171
11 0.028 0.025 0.021 0.034 0.023 0.028 0.031 2.714

12 0.025 0.021 0.028 0.042 0.02 0.028 0.029 2.757

Type Niveau RSN12 RSN23 RSN265 RSN300 RSN313 RSN359 RSN70  Moyenne
d’assemblag 5 1 (cm)
Ri;ide 0 0 0 0 0 0 0 0 0
1 0.017 0.015 0.017 0.0166 0.0181 0.02 0.016 1.71
2 0.025 0.028 0.029 0.0294 0.0299 0.036 0.027 2.918
3 0.021 0.026 0.025 0.026 0.028 0.037 0.026 2.7
4 0.019 0.023 0.024 0.03 0.025 0.037 0.02 2.542
5 0.018 0.016 0.023 0.027 0.021 0.034 0.015 2.2
6 0.024 0.012 0.023 0.031 0.021 0.038 0.025 2.485
7 0.02 0.011 0.021 0.033 0.046 0.04 0.035 2.942
8 0.02 0.005 0.018 0.032 0.026 0.038 0.037 2.514
9 0.021 0.001 0.013 0.031 0.024 0.033 0.037 2.257

10 0.015 0.007 0.022 0.029 0.02 0.028 0.036 2.042
11 0.02 0.018 0.032 0.024 0.017 0.022 0.032 2.357

12 0.02 0.018 0.03 0.018 0.012 0.017 0.024 1.985
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Fig.4.5. Déplacements inter-étages des structures étudiées.

4.6. Effort tranchant a la base

La figure (4.5) montre les valeurs moyennes des Efforts tranchant a la base des structures
(rigide/semi-rigide) étudiées en utilisant la méthode d’analyse dynamique non linéaire
temporelle, On a observé une augmentation des efforts tranchant a la base des structures a
neeuds rigides (R+5 et R+11) par apport aux structures a nceuds semi-rigides et ceci est di a
la flexibilité de ces derniéres et par conséquent leur résistance est plus faible. Contrairement
aux structures R+6 et R+11, les résultats de la structure R+2 en terme d’effort tranchant pour

les deux cas d’assemblages sont trés proches avec une légere différence.
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Tableau.4.8. Effort tranchant a la base de la structure R+2

Type RSN15 RSN265 RSN289 RSN292 RSN313 RSN340 RSN369 Moyenne
d’assemblage (KN)
Semi-Rigide 604.17 654.928 821.118 472.46 703.634 838.376 755.504  692.8846
Rigide 895.25 617.68 795.748 608.977 879.862 621.289 344,149  680.4227
Tableau.4.9. Effort tranchant a la base de la structure R+5
Type RSN15 RSN265 RSN231 RSN289 RSN313 RSN340 RSN369 Moyenne
d’assemblage (KN)
Semi-Rigide 413.44 580.312 544,093  913.184 426.928 438.779 664.44 568.740
Rigide 802.10 995.365 867.391 1066.789  636.953 1056.075 786.45 887.304
Tableau.4.10. Effort tranchant a la base de la structure R+11
Type RSN15 RSN70 RSN125 RSN231 RSN265 RSN285 RSN286 Moyenne
d’assemblage (KN)
Semi-Rigide 677.354 599.41 991.774 846.009 823.766 817.443 1159.20  885.925
Type RSN125 RSN23 RSN26 RSN300 RSN313 RSN359 RSN70 Moyenne
d’assemblage (KN)
Rigide 1025.39 822.38 935.034 875.301 973.183 1046.845 887.49 937.948
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Fig.4.6. Effort tranchant a la base des structures
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4.7. Conclusion

Ce chapitre portait principalement sur I’étude sismique des structures en acier en nceuds
(rigides et semi-rigides) sous mouvements sismiques réeels traités pour atteindre le niveau
sismique cible. On a effectué une comparaison entre les réponses non linéaires obtenues par
ces deux types d’assemblage en termes de déplacement des étages, inter-étage et effort
tranchant a la base. Les résultats obtenus a partir de cette étude montrent que le type
d’assemblage utilisé a un impact notable sur la réponse sismique de la structure. On a
remarqué que 1’assemblage a nceuds semi-rigide a des résultats importants par rapport a ceux
trouvés lorsque 1’assemblage est rigide. En termes de déplacement et effort tranchant a la
base, I’influence de 1’assemblage est en fonction de la hauteur de la structure. Et nous en
concluons que I’assemblage semi-rigide avait un impact important sur les structures de faible
a moyenne hauteur.

Il est nécessaire d'étudier d'autres structures pour arriver a des conclusions plus générales
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Conclusion générale

Dans la conception structurelle et la construction des structures en acier impligquant un ou
plusieurs étages, les assemblages poteau-poutres jouent un réle important dans la réponse
structurelle. lls représentent également une partie importante du codt total de la structure.
Donc, les caractéristiques de ces assemblages sont, dans les structures en acier,
économiquement et structurellement importantes. Par conséquent, I'ingénieur doit avoir une
bonne compréhension du comportement de ces assemblages.

Ce mémoire présente les principes fondamentaux pour une prédiction plus réaliste des
comportements sismiques des ossatures planes (2D) en acier avec des assemblages semi-
rigides. La majorité des recherches dans ce domaine se concentre sur I'analyse statique non
linéaire des ossatures a assemblages semi-rigides. En effet, peu d'études ont contribué aux
analyses dynamiques et vibratoires non linéaires des ossatures a nceuds semi-rigides. Par
conséquent, ce travail décrit d'abord le comportement des assemblages sous charges
monotones, et présente les techniques de la modélisation numérique pour simuler le
comportement des assemblages sous excitation sismique.

Dans un contexte d'éléments finis, ce travail utilise la méthode d’intégration directe
(Algorithme de Newmark) pour obtenir la réponse transitoire non linéaire du systeme
structurel. L'étude se termine par 1’analyse numérique de TROIS structures en acier : R+3,
R+5 et R+11.

Les conclusions générales tirées de cette étude sont comme suit :

- La flexibilité des assemblages poteau-poutre peut affecter les propriétés
modales des batiments étudiés et donne des valeurs de période importantes. De plus,
cela augmente les effets des modes supeérieurs.

- Sur la base des résultats de I'analyse dynamique non linéaire temporelle, les
assemblages semi-rigides diminuent toujours la résistance de la structure (Effort
tranchant a la base). De plus, ils augmentent les déplacements des étages et inter-
étages.

- L’influence de 1’assemblage est en fonction de la hauteur de la structure. On a
observé que 1’assemblage semi-rigide avait un impact important sur les structures de

faible a moyenne hauteur.



Finalement, il est & noter que d'autres études sur d'autres structures sont nécessaires a

faire pour aboutir a des conclusions plus genérales.
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