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RESUME

L’objectif principal de ce mémoire était d'étudiepour lI'est du Canada, linfluence du
basculement des fondations superficielles sur fepartement sismique des murs de refend en

béton armé.

Pour ce faire, nous avons considéré un batimebewn armé de dix étages, situé sur un site de
catégorie C, a Montréal, QC. Le systeme de résistaux forces sismiques de ce batiment
comprend six murs de refend simples et a été dim@ms pour un facteur combiné de
modification des forces sismiquegR3 égal a 5,6 en utilisant une approche de concepton
capacité, le tout conformément aux exigences die@ational du Batiment du Canada (CNBC)
2005 et de la norme canadienne de béton CSA A2B.Bd} fondations superficielles supportant
ces murs ont été concues pour trois niveaux dwsfidus aux charges latérales : efforts
correspondant aux charges sismiques élastiquesédwipar un facteurgR, égal a 2,0, efforts
correspondant a la résistance nominale en flexesnndurs a leur base et efforts correspondant

aux charges sismiques élastiques divisées parcteufaRR, €gal a 5,6.

Un modéle numérique, basé sur le concept de « Beamonlinear Winkler Foundation », a
ensuite été développé afin de pouvoir étudier Enpmene d’interaction sol — structure (ISS). Ce
modele, capable de simuler le comportement plastiqu sol ainsi que les non-linéarités
géomeétriques engendrées par le décollement denttafion, a ensuite été validé a I'aide d’'une
étude paramétrique. Une sélection d’accélérogranimsésriques et synthétiques pertinents a été
faite. Les accélérogrammes historiques ont étdréaliselon différentes méthodes afin de les

rendre compatibles avec le spectre de conceptidPNBIC 2005.

Trois séries d’analyses sismiques ont été effestu@es analyses statiques incrémentales non-
linéaires 2D de type « pushover » ont d’abord é&@éns sur un des murs de refend du batiment
afin de déterminer ses caractéristiques intrinsegDes analyses dynamiques temporelles non-
linéaires 2D ont ensuite été réalisées sur le ménnede refend. Ces analyses dynamiques ont
montré que, d’'une maniére générale, plus les dimensles fondations sont petites, plus elles

sont sujettes au décollement, ce qui a pour efeeduire les efforts qui se développent a la base
des murs. Plus précisément, ces analyses ont pdamigrifier la pertinence des exigences du

CNBC 2005 et celles de la norme CSA A23.3-04 quanta conception des fondations

superficielles. Tout d’abord, lorsque le mur repsse une fondation dimensionnée pour des
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charges sismiques élastiques divisées p#t, Rgal a 2,0, le mur va plastifier avant que la
fondation ne décolle et il n'est donc pas nécessigrtenir compte de I'lISS puisque la fondation
demeure encore trop massive pour basculer. Loregumeur repose sur une fondation concue
selon une approche de dimensionnement par capéeitéye dans certains cas que la fondation
soit sujette au décollement avant que le mur nstifita Le basculement de la fondation a pour
conséquence de faire plastifier le sol et aingiaamer des déformations permanentes. Dans le cas
présent cependant, les tassements observés ntéfmenexcessifs. Outre ces conséquences
négatives, le décollement de la fondation permet d@ méme de réduire significativement les
efforts a la base du mur. Finalement, lorsque le iepose sur une fondation dimensionnée pour
des charges sismiques élastiques divisées parteufeRR, égal a 5,6, la majorité de I'énergie
du séisme est dissipée grace au décollement dmdtation, ce qui a pour effet d’endommager
fortement le sol sous la fondation et, donc, de anenlintégrité du mur et de sa fondation a

cause des tassements permanents importants.

La troisieme série d’analyses comprenait quatresyanalyses dynamiques temporelles non-
linéaires : analyses 2D, analyses 2D avec amgiificales accélérogrammes afin de tenir compte
de la torsion du batiment ainsi que de la torsicoidentelle, analyses 3D en appliquant
uniguement la composante principale majeure desngdi et analyses 3D en appliquant les deux
composantes des séismes. Ces analyses ont étésnuaméele but de valider le recours a une
modélisation 2D d'un mur de refend faisant partiend structure 3D. De fagcon générale,
'analyse 2D avec amplification des séismes donee & une surestimation importante des
déplacements de la structure et des efforts s'ycaxe comparés a ceux prédits par les analyses
2D, 3D unidirectionnelles et 3D bidirectionnell&nsuite, les analyses 3D unidirectionnelles et
3D bidirectionnelles ont montré que I'applicatioe th composante principale majeure d’un
séisme suffit pour étudier le comportement globah dbatiment. Finalement, on peut conclure de
la comparaison des différentes analyses realisgesegecours aux analyses 2D pour analyser le

comportement sismique de murs de refend proveriantoétiment 3D est tout a fait acceptable.
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ABSTRACT

The main objective of this thesis was to study effect of foundation rocking on the seismic

behaviour of reinforced concrete shear walls fateram Canada.

A 10-story reinforced concrete building located ansite class C, in Montreal, QC, was
considered. The seismic force resisting systerh@building consisted of six simple shear walls
and was designed using a combined seismic forcdficattbn factor RR, equal to 5,6. The
design complied with capacity design principles awds performed according to the
requirements of the National Building Code of Can@IBCC) 2005 and the Canadian concrete
standard CSA A23.3-04. The shallow foundations supm the shear walls were designed for
three levels of lateral loads: elastic seismic ridtdoads divided by R, = 2,0; forces
corresponding to the nominal flexural strength lod tvalls at their bases; and elastic seismic
lateral loads divided by {R, = 5,6.

A numerical model based on the concept of Beam onliNear Winkler Foundation was
developed to study the soil — structure interac{i88l). This model can simulate the plastic
behaviour of the soil as well as the geometric learity caused by the lift off of the
foundation. The model was then validated using earpatric study. Historical and artificial
representative ground motion time histories wetecsed for the seismic analysis. The historical
accelerograms were scaled using different methodwake them compatible with the NBCC

2005 design spectrum.

Three series of seismic analyses were performedlid@r incremental static (pushover)
analyses were first conducted on one of the shedls wf the building in order to assess its
characteristics. 2D nonlinear dynamic time histanalyses were then performed on the same
shear wall. The dynamic analyses showed that smtdlendations generally lead to more
pronounced rocking response, which reduced foroeadd at the wall bases. More specifically,
the suitability of the provisions of NBCC 2005 a@&A A23.3-04 for the design of shallow
foundations was examined. First, the wall was fotmdgield at its base without lift off when
supported on a foundation designed for elastiargeifateral loads divided bydR, = 2,0. In this
case, it is not necessary to consider SSI becaes®tindation is too massive to rock. When the
wall rests on a foundation sized using a capaa@sigh approach, the foundation lifts off before

the wall yields. Foundation rocking then resultssoil yielding and permanent deformations.
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However, these settlements were not found to besskee. In addition, foundation rocking can
significantly reduce the force demand at the walsdér Finally, when the wall is built on a
foundation designed for elastic seismic lateraldoalivided by RR, = 5,6, most of the

earthquake energy is dissipated through foundaboking, which has the effect of significantly
damaging the soil under the foundation and theeetbreaten the integrity of the wall and its

foundation because of large permanent settlements.

In the third series of analyses, four different limar dynamic time history analyses were
performed to validate the use of a 2D model of @ashwvall forming part of a 3D building: 2D
analyses; 2D analyses with amplification of theed@mmgrams to reflect in-plane torsional
response of the building including accidental @mnsi3D analyses using only the major principal
component of the ground motion; and 3D analyseagusioth principal components of the
ground motions. The results showed that 2D analygtés amplification of accelerograms for
torsional response generally greatly overestimaibeddisplacements and forces acting in the
structure compared to those predicted by the 20ys@s the 3D unidirectional analyses and the
3D bidirectional analyses. The comparison betwd2ruBidirectional and bidirectional analyses
showed that applying the major principal comporara ground motion is sufficient to study the
overall behaviour of the building. Finally, it wasncluded that the use of 2D analyses to analyze

the seismic behaviour of shear walls forming pa&Dabuilding is quite acceptable.
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INTRODUCTION

1.1 Problématique

Lors de missions post-sismiques, il a été obsemplésieurs reprises que certaines structures aux
formes élancées se sont étonnement bien compgedetant des séismes de forte magnitude
(Psycharis, 1981). Ces missions ont tout d’abord am évidence que la souplesse du sol a
permis aux fondations de décoller, augmentant #&sspériodes de vibration des structures pour
les conduire vers une zone plus favorable du speetréponse. Elles ont ensuite prouvé que les

non-linéarités géenérées a l'interface sol — formataét dans le sol ont joué un réle important.

Aujourd’hui, les chercheurs s’accordent sur le €pie les mécanismes couplés du décollement
des fondations et de la plastification du sol temdeisoler la structure vis-a-vis du mouvement
incident et permettent une dissipation de I'énesggnique, ce qui a pour effet de limiter les
efforts dans les structures. Par contre, ces maafités générent des déplacements relativement
élevés qui peuvent conduire, dans certains caa, raide hors service des ouvrages, soit par
rupture des fondations, soit par incapacité destires a résister a de tels déplacements.

Malgré les observations des effets bénéfiques dalléénent des fondations sur le comportement
global des structures sous chargement sismiquendeses canadiennes ne permettaient pas,
jusqu’a récemment, ce type de comportement. L@alili995 du Code National du Batiment du
Canada (CNBC) (CNRC, 1995) exigeait en effet quetdistance en flexion des fondations soit
supérieure a la résistance nominale en flexionsgesions de murs afin de s’assurer que les
dommages ne surviennent pas au niveau de la fondafelon les exigences de la norme
canadienne de béton A23.3-M95 (Association canaéietlu ciment, 1995), il n’était cependant
pas nécessaire de dimensionner les fondations feuglées pour des efforts supérieurs aux
efforts élastiques divisés par un facteur de 1gteCréduction permettait de tenir compte de la
dissipation d’énergie sismique au niveau de la &iod lorsque celle-ci bascule. Au début des
années 2000, Anderson (2003) a mené une sérielysasdemporelles dynamiques non-linéaires
sur des murs de refend en béton armé de diversateuna reposant sur des fondations
superficielles pouvant basculer. Ces travaux onficoé que si le décollement des semelles de

fondation est permis, leurs dimensions peuvent g&deites comparativement a ce qui était



requis dans le CNBC 1995. Il a démontré que lesadéments horizontaux de structures de sept,
quinze et trente étages, reposant sur des fondattbmensionnées avec un facteur de
modification des efforts sismiques, R, égal a @dneurent presque inchangés comparativement
a ceux obtenus lorsque les mémes murs sont ersxaste®ir base. Par contre, I'utilisation d'un
facteur R plus élevé peut conduire a un comportéhemur qui ne soit pas compatible avec les
exigences de conception. Sur la base de cette,dtdion 2005 du Code National du Batiment
du Canada (CNRC, 2005) permet maintenant d’avaiouss au basculement des fondations
comme meécanisme de dissipation d’énergie sismigndimitant les efforts de conception des
fondations aux efforts dus aux charges sismiquestiles divisées par un facteur combiné de
modification RR, égal & 2,0. Cette étude était cependant limitéesastructures localisées a
Vancouver, C-B, dans l'ouest du Canada, région presente des conditions tectoniques et
géotechniques trés spécifiques et surtout tresrdiites de celles des régions de I'est du Canada,
caractérisées par des séismes riches en hautefigeu'étude était aussi basée sur un modele
simplifié de mur de refend élastique et linéaigpasant sur une fondation représentée par une
modélisation de type Winkler ou les ressorts sappssés élastiques et sans aucune résistance en
traction. Aucun amortissement visqueux ni radiavait été introduit dans la fondation, ce qui

rendait probablement I'étude conservatrice.

Dans le cadre de sa maitrise & I'Ecole PolyteclenipiMontréal, Kaméche (2009) a développé
un outil d'analyse qui permet de reproduire le mméne de basculement des fondations. Il I'a
ensuite utilisé pour réaliser une étude paramedrigsant a étudier le basculement des murs de
refend en béton armé situés a l'est et a 'ouesCanada. Dans son modele, les murs de refend
sont représentés par des structures élastiqueméstirés qui se comportent essentiellement
comme des systemes a deux degrés de degré de lgtedqui reposent sur des fondations
supposees infiniment rigides et représentées pamadélisation de type Winkler. Trois murs de
refend de cing, dix et vingt étages, situés a Maaltet Vancouver, ainsi que leurs fondations, ont
été dimensionnés selon les exigences du CNBC 2606 divers facteurs de modification des
charges sismiques. Leur réponse a été évaluéelisanitdes analyses dynamiques temporelles
élastiques. Cette étude a montré que le décolledenfondations peut avoir un effet important
sur le comportement sismique des structures :ut penduire a la réduction des déformations
dans les structures ainsi qu'a la réduction du abégphent latéral total, dépendamment des
caractéristiques des batiments et de I'excitatiendécollement des fondations a plus d’effets sur



les déplacements latéraux a I'Ouest qu’'a I'Est. té&siltats ont méme mis en évidence le fait
qgue, dans les régions de l'est du Canada, le d&pkaat latéral maximum peut étre réduit a
mesure que les dimensions des fondations dimindelatvue de ces résultats, Kameéche arrive a
la conclusion qu’il serait possible d’augmenterféeteur de réduction des efforts pour la
conception des semelles de fondation dimensionséles les exigences du Code National du
Batiment du Canada et de la norme canadienne de péisque cela permettrait de réduire les

dimensions des semelles de fondation, sans poamntautire au comportement global des murs.

1.2 Objectifs et méthodologie

L’objectif principal de ce mémoire de maitrise e@&tudier l'influence du décollement des
fondations sur le comportement sismique de mursefiend en béton armé utilisés dans un

batiment multi-étagé situé dans I'est du Canada.

Afin d’atteindre cet objectif, nous avons dimensiénle systéme de résistance aux forces
sismiques (SRFS) d’'un batiment de dix étages eonb&tmé, situé a Montréal, QC, et localisé
sur un site de catégorie C. Les six murs de re$eipgposés ductiles et composant le SRFS ont été
congus selon les exigences du CNBC 2005 et deraen@€SA A23.3-04. Les fondations des
murs ont été dimensionnées pour divers niveaux hdeges latérales afin de pouvoir étudier
I'influence de leur basculement sur le comportengest murs. Elles ont été congues pour : 1) des
efforts correspondant aux charges sismiques élestigivisées par un facteugig de 2,0, soit

les efforts maximums a considérer pour leur dimemgment selon le CNBC 2005, 2) selon une
approche de conception par capacité, c'est-a-dive ges efforts correspondant a la résistance
nominale en flexion des murs a leur base; et 3y plas efforts correspondant aux charges

sismiques élastiques divisées par un facteR, Bgal a 5,6.

Nous avons ensuite développé un modéle basé soétlzode proposée par 'ATC-40 (Applied
Technology Council (ATC), 1996) pour tenir compee linteraction entre le sol et la structure.
Le modele permet de tenir compte du décollemenfaletations ainsi que de la plastification du
sol a mesure que les cycles de chargement — dérhang se succedent. Ce modéle a été validé a
l'aide d’'une étude paramétrique couvrant les défifiés parametres influencant le comportement
des fondations superficielles. Le comportement limedaire en flexion des murs de refend a été

représenté a l'aide de modeles multifibres.



Avant de mener les analyses dynamiques, une s#atticcélérogrammes pertinents a été faite.
Nous avons choisi d’étudier tout d’abord le com@onent sismique du batiment en considérant
des accélérogrammes enregistrés pendant des séistwgjues intra-plaques majeurs survenus
au Canada. Ces accélérogrammes ont été calibas difiérentes méthodes afin de les rendre
compatibles avec le spectre du CNBC 2005 pour tends catégorie C, & Montréal. Des séismes
artificiels également compatibles avec le spectieGINBC 2005 ont été retenus. Seuls les
mouvements sismiques horizontaux ont été considéfits de simplifier les analyses et

l'interprétation des résultats.

Pour finir, nous avons réalisé des analyses stgiquncrémentales non-linéaires 2D et des
analyses dynamiques temporelles non-linéaires 2Ib des murs de refend du batiment. Des
analyses dynamiques temporelles non-linéaires 3Daossi été effectuées sur le batiment au
complet. Les résultats des analyses non-linéagrapdrelles 2D du mur de refend soumis a tous
les accélérogrammes retenus ont permis d’exammearomportement sismique des murs de
refend avec fondation basculante situé a I'est dna@a et d’évaluer la pertinence des exigences
du CNBC 2005 quant a la conception des fondati@es analyses ont également permis de
suggérer des méthodes de calibration des séisstesidpues afin de les rendre compatibles avec
un spectre cible. Une étude détaillée du compoménde mur de refend soumis a deux
accélérogrammes historiques lors des analyses teitgzo 2D et 3D a permis de mieux
comprendre linteraction qui existe entre les mus refend lorsque le phénomene de
basculement survient et de valider le recours awadyaes 2D pour prédire le comportement

sismique de murs dans un batiment 3D.

1.3 Organisation du mémoire

Apres avoir défini la problématique et les objextE cette étude, ainsi que la méthodologie pour
y répondre, nous présentons dans le deuxieme ohapite revue de littérature des études
antérieures meneées sur le phénomene de basculdegefdndations ainsi qu’'une description de
la fagcon dont I'interaction sol — structure esspren compte dans les codes de construction nord-
ameéricains. Ce chapitre est également I'occasioprésenter les exigences du CNBC 2005 ainsi
gue celles de la norme CSA A23.3-04 pour la comngepparasismique des murs de refend



ductiles en béton armé. Une introduction au logidi@nalyse OpenSees, utilisé dans ce projet, y
est également faite.

Le troisieme chapitre commence par une descripdes caractéristiques du batiment en béton
armé étudié dans ce projet. Le dimensionnementnudes de refend composant le SRFS du

batiment ainsi que celui des fondations est engpuésenté.

Le quatrieme chapitre explicite les détails de tdélisation utilisée pour représenter, d’une part,

le phénoméne d’interaction sol — structure et, wi&apart, le comportement des murs de refend.

Le cinquiéme chapitre présente, dans un premiegpsetas accélérogrammes historiques qui ont
été retenus pour les analyses ainsi que les ditiEseméthodes de calibration utilisées pour
rendre leur spectre d’accélération compatible aedai du CNBC 2005 pour un site de catégorie
C, a Montréal. On décrit aussi dans le chapitrate®lérogrammes artificiels qui ont été retenus

pour les analyses dynamiques.

Le sixiéme chapitre présente les résultats deysamlistatiques incrémentales non-linéaires 2D
de méme que les analyses dynamiques temporellengaires 2D et 3D qui ont été menées sur
un des murs de refend (analyses 2D) ainsi queesbatiment au complet (analyses 3D). Les
résultats des analyses dynamiques temporelles 2Dmdu de refend soumis a tous les

accélérogrammes décrits au cinquieme chapitre y m@sentés. Le comportement du mur de
refend soumis a deux accélérogrammes historiqoes,d'analyses 2D et 3D y est également

présente.

Enfin, le dernier chapitre résume les résultatscdtte étude et propose une réponse a la
problématique. On y propose aussi quelques recoutatians concernant d’éventuels projets de

recherche futurs portant sur la méme thématique.



CHAPITRE1 REVUE DE LITTERATURE

Ce chapitre présente une revue de littérature ldese@ts nécessaires a la compréhension et au
développement de la problématique. La section Idsemte tout d’'abord la facon dont
I'interaction sol — structure est prise en compaeglles codes de construction nord-américains.
Un résumeé d’études antérieures pertinentes suwu\ement des fondations superficielles est
eégalement exposé dans cette section. La sectioprds2nte ensuite les clauses du CNBC 2005
ainsi que celles de la norme CSA A23.3-04 a respgmbur la conception parasismique des
structures en béton armé. Un résumé d’études empétales menées sur 'amortissement dans
les structures en béton armé est également présémédement, la section 1.3 introduit le logiciel

OpenSees utilisé dans ce projet de maitrise pooenies analyses dynamiques.

1.1 Interaction sol-structure

1.1.1 Interaction sol-structure dans les codes de constction

Dans la majorité des codes de construction actledscharges sismiques de conception a
considérer pour dimensionner les structures soltulégs en négligeant l'interaction sol —
structure (ISS) ; la réponse dynamique est obtemusupposant qu’elles sont encastrées a leur
base. Cette hypothese a été adoptée par les andascenviction que I'lSS joue un réle toujours
favorable en diminuant les forces d’inertie agissam les structures. Ce postulat s’avére exact
pour la majorité des batiments et des environnesneigmiques mais il conduit a des
dimensionnements souvent trop conservateurs etnegus’inscrivent pas dans l'approche de
conception sismique par performance. De plus, desergations post-séismes ont mis en
évidence que I'ISS pouvait étre préjudiciable poentains édifices construits sur des sols non-
conventionnels (Gazetas & Mylonakis, 1998). Danbue d'optimiser le dimensionnement des
batiments ou de prédire, de fagcon plus réalistersleomportements sismiques, les codes de
constructions internationaux commencent a intraddas clauses permettant de tenir compte de

I'ISS dans la phase de conception.

Le Code National du Batiment du Canada 2005 (CNR@)5) suppose que les batiments
reposent sur des sols stables et résistants ¢ateatégorie C). Cependant, il reconnait que, dans

la plupart des cas, les édifices sont construitsdes fondations flexibles et que I'lSS modifie



leurs caractéristiques dynamiques. Tout d'abord, périodes naturelles de vibration des
structures, incluant les fondations, sont plusédsy Ensuite, 'amortissement est plus important.
Enfin, I'ISS peut modifier le signal sismique iner ainsi que la réponse de la structure. Sa prise
en compte tend a réduire les efforts se dévelopgams la structure mais I'augmentation de la
flexibilité de cette derniére conduit a une augragoh des déplacements. C’est pour cette raison
que le CNBC 2005 conseille de tenir compte de I'l8%& de I'étude de structures non-
conventionnelles. Une analyse détaillée du problpemé étre menée en utilisant des méthodes

basées sur les éléments finis.

Pour ce qui est de la conception des fondation§N8C 2005 stipule que, dans le cas ou le
soulévement des fondations est utilisé comme meweende dissipation d’énergie sismique, les
efforts de conception n'ont pas besoin d’étre sepés a ceux correspondanRgR,/2 fois ceux

obtenus d’'une analyse dynamique modale ou d’'unkysmatatique équivalente.

Bien que le CNBC 2005 reconnaissance l'influencé18& sur le comportement des structures,
aucune procédure n’est explicitement présentée dfen tenir compte lors d’analyses

dynamiques.

Contrairement au CNBC 2005, 'ATC-40 (Applied Teology Council (ATC), 1996) et le
FEMA 356 (American Society of Civil Engineers (ASZE2000) proposent une meéthode
simplifiée pour tenir compte de I'lSS : la rigidiié I'interface sol — structure et les non-linéit
associées au soulevement des fondations sont eepgés a I'aide d’'une modélisation de type
Winkler. La méthode est illustrée a la figure 1.1.

Soit k; et ky (équations [1.1] et [1.2]), les rigidités surfases associees aux rigidités verticale
(K, et rotationnelle (lg), calculées a l'aide des formules proposées paei@s (1991) et

résumées dans le tableau 1.1.

K,

_ 2z 1.1

ky = o 1.1
K

key = —2 [1.2]

Si la difféerence entre ;ket ky est faible, les deux normes conseillent d'utili$errigidité
surfacique la plus grande. Dans le cas contraigidites surfaciques ket ky fortement

couplées), elles proposent d’avoir recours a ustilduition non uniforme de la rigidité verticale



des ressorts. La fondation se retrouve alors divésedeux régions : une zone a chaque extrémité
de la fondation pour modéliser I'effet de la rig@rotationnelle et une zone centrale a laquelle
est associée la rigidité verticale. Pour le catlaula rigidité surfacique de la zone centralgqfk

la fondation est supposée comme étant infinimargue (le rapport L/B tend vers l'infini). Cette
condition, introduite dans I'’équation [1.1], pernd&btenir I'expression deply (€quation [1.3]).

0,73Gmax

Kmid = T—WB [1.3]

Ouv est le coefficient de Poisson du sol gi.est son module de cisaillement dynamique. Pour
ce qui est de la rigidité surfacique des zonestBexités (kng), les deux normes supposent que
leur longueur vaut B/6. Cette condition, introdudens I'équation [1.1], permet d’obtenir
I'expression de dq(€quation [1.4]).

6,83G max

Kena = -8B [1.4]

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

le cas ou les systémes étudiés sont fortement dsmpiar le basculement des fondations.
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Tableau 1.1 : Equations proposées dans le FEMAp8E6le calcul des constantes de rigidité
des ressorts élastiques pour des semelles rigidesde : (American Society of Civil Engineers
(ASCE), 2000)]

Degree of Freedom Stiffness of Foundation at Surface Mote

Translation along x-axis "
- GB L0065
F . v[a .4[5] + 1_2]

- GB Lys L
Ky our = [3_4[ E] +04% + D.s]

Translation along y-axis
botom . _
center B

2-v B
Translation along z-axis

GEB (LT
— ﬁ —_ 4
K. . 1_1[1.3[3} Ds]
. . = i Z -
Rocking about x-axis . S B
. GE L =
Ko cur = 1_‘[0 4{§ +0.11 \L‘/
Rocking about y-axis ) GB _ryA Orient axes such that L = B
Ky o = Tv[‘” {EJ +0 03¢:|
Torsion about z-axis 77245
K., =GB [0 ﬁ;(ﬁj +0311
Degree of Freedom Correction Factor for Embedment Note
Translation along x-axis ,
" b, - (1+021B) [1o1qHED)]
£ 4B BI’ bR A f
i 0

Translation along y-axis B, = B,

y = P + ;‘4 i
Translation along z-axis d(B +I_]Jg.«3:|

r..1D By )
'5—'_[1 HE[HH’E]] [HO"I( 3L d = height of effective sidewall

contact (may be less than total
Rocking about x-axis J rdf 2 [ foundation height)
B, =1+ 1.5—[1 + -—[—] -E] h = depth to centroid of effective
: B sidewall contact

Rocking about y-axis

d 0.6 _id 1.2 d —).
By, = 1+ 1.4{5} [1.5 + 3..-'{5) [5] ] For each degree of freedom,
o calculate
Torsion about z-axis 12241 L BYd 0.0 Kamp = B Koy
b = 1=25(1+2)(3)

1.1.2 Etudes antérieures sur le soulévement des fondatisisuperficielles

A linstar de la méthode proposée par 'ATC-40 edFEMA 356, la facon la plus populaire de
modéliser le phénomene d’ISS est sans aucun delliéequi repose sur I'approche introduite par
Winkler (1867): le sol peut étre représenté parnambre fini de ressorts suffisamment
rapprochés et indépendants les uns des autresomlbrauses publications dans la littérature
scientifique décrivent diverses méthodes utilisgegr modéliser le basculement de fondations
superficielles reposant sur un sol élastique olagsti€gue. Une description de certaines de ces

publications est faite dans cette section.
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Housner (1963) a été le premier a s'intéresseih@a@mene de basculement des fondations apres
avoir observé que des chateaux d’eau avaient éésist forts séismes ayant frappé le Chili en
mai 1960 alors que certaines structures en bétore avaient été fortement endommagées.
Etudiant le comportement d’un bloc rigide repossunt un sol également rigide, il a développé
des équations analytiques permettant d’évalueridsiption d’énergie cinétique qui survient
pendant les cycles de basculement du bloc. Il aiensitilisé ces équations pour évaluer la
stabilité du bloc rigide soumis a divers chargemeatiamiques. Il est arrivé a la conclusion,
d’'une part, que le basculement des fondations pméliorer le comportement sismique des
structures et, d’autre part, qu'il existe un factelechelle qui fait que certaines structures
peuvent ne pas basculer sous chargement sismionseqaie d’autres moins élevées le peuvent.

Meek (1975) a étudié le comportement sismique dysteme flexible a un degré de liberté
attaché a une fondation superficielle, rigide eissmasse, pouvant basculer. La fondation repose
sur un sol indéformable n’ayant aucune résistanceagetion afin de permettre a la fondation de
se soulever. L'étude analytique de ce systeme mipat’identifier deux effets du soulevement
des fondations sur le comportement de la structigebasculement des fondations permet de
réduire les déformations maximales en cisaillencentparativement aux déformations obtenues
lorsque la structure est encastrée a sa baseoRte cl'impact de la fondation sur le sol aprés
chaque cycle de basculement génere des contralgtesmiques dans la structure et dans la
fondation qui peuvent conduire a la rupture. Pauide, Meek (1978) a développé des équations
permettant de décrire le comportement dynamiquaalau central d’'un batiment multi-étagé
dont la fondation repose sur un sol infiniment degin’ayant aucune résistance en traction.
Considérant I'exemple d’'un batiment de 10 étagesm$® a un séisme, la résolution des
équations a permis de mettre en évidence que tileasent de la fondation peut conduire a une
importante réduction du moment de renversement elighillement a la base du noyau central.
Cette réduction des efforts s’accompagne cependame augmentation des déplacements.
Comme lors de I'étude du systéme a un seul degliéerté, Meek est arrivé a la conclusion que
'impact de la fondation sur le sol aprés chaquelecyle basculement génére des contraintes
dynamiques dans le noyau et dans le sol. Ces autesapeu préjudiciables pour le noyau,
peuvent engendrer des problemes géotechniques mhagmme, par exemple, la liquéfaction du

sol sous la fondation.
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Psycharis et Jennings (1983) ont étudié le compaté dynamique d’un bloc rigide reposant sur
une fondation flexible pouvant ainsi basculer. Denadéles de fondation ont été testés: un
premier modele ou la fondation est représentéeupanombre discret de ressorts verticaux,
placés en parallele avec des amortisseurs visqgeeux deuxieme modeéle ou seulement deux
ressorts sont utilisés (un a chaque extrémité dg)btoujours placés en paralléle avec des
amortisseurs visqueux. A partir des équations daatile comportement dynamique du bloc
reposant sur les deux modeles de fondation, ils toat d’abord développé des relations
d’équivalence entre les équations associées aux oheudéles afin de pouvoir représenter, a
'aide du modele avec deux ressorts, le méme cammpent qui celui obtenu avec la
modélisation de type Winkler. Considérant par ldesle modéle avec deux ressorts, ils sont
arrivés aux conclusions suivantes : tout d’aboedcdmportement dynamique du bloc pouvant
basculer est non-linéaire mais sa réponse peuthm@as étre décomposée en une séquence de
réponses linéaires. Ensuite, plus le soulevemenblda est important, plus la période de
basculement est grande. Pour des mouvements ddegramplitudes, cette augmentation est
essentiellement proportionnelle a 'amplitude @xtitation. D’autre part, le basculement du bloc
entraine une vibration verticale du bloc lorsquiiies est excité horizontalement. Enfin, les
études menées n'ont pas permis de mettre clairemenévidence I'impact bénéfique du
soulevement des fondations pour la structure ; défeend des parameétres du systeme ainsi que
des caractéristiques de l'excitation. Par la suisycharis (1983) a étudié le comportement
dynamique d'un systéme a plusieurs degrés de dibexposant sur une fondation pouvant
basculer. Le sol sous la fondation est représeaté@ux ressorts, placés en parallele avec des
amortisseurs visqueux. La réponse du systeme saumige sollicitation sismique a permis de
mettre en évidence que laugmentation de I'angle roation de la fondation n’est pas
linéairement proportionnelle a l'intensité de ldlistation. Pour ce qui est de la réduction des
efforts dans la structure, il est arrivé a la m@meclusion que I'étude précédente, a savoir que le

soulevement des fondations n’a pas toujours undirpénéfique pour la structure.

Chopra et Yim (1985) ont étudié le comportemennigjsie d'un systéme a un degré de liberté

fixé a une fondation pouvant basculer. Trois caoodg d’appuis ont été considérées : le sol est
tout d’abord supposé rigide et sans aucune résestam traction, il est ensuite supposé flexible et
représenté par deux ressorts linéaires élasticares résistance en traction placés en paralléles

avec des amortisseurs visqueux et, pour finirstilteujours supposé flexible et représenté par un
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nombre discret de ressorts linéaires élastigues réaistance en traction, placés en paralléle avec
des amortisseurs visqueux. Chopra et Yim ont d@példes équations décrivant la réponse du
systeme pouvant basculer. lls ont également dépélame méthode simplifiee qui permet
d’évaluer le cisaillement maximum pouvant se déguweds a la base de tels systémes. L'étude a
ensuite été étendue a des systéemes a plusieuesdimgytiberté (Yim et Chopra, 1985) reposant
toujours sur une fondation pouvant basculer. Leesblsupposé flexible et représenté par deux
ressorts linéaires élastiques sans résistanceetiotr placés en paralléles avec des amortisseurs
visqueux. L'étude de la réponse sismique d’'unystesne a permis de mettre en évidence que la
réponse maximale d'un systeme a plusieurs degrébatté peut étre évaluée en considérant que
la flexibilité du sol ainsi que le soulevement defdndation n’ont d’influence significative que

sur le mode fondamental de vibration du systeme.

Nakaki et Hart (1987) ont étudié le comportememtashgique d’un mur de refend reposant sur un
nombre discret de ressorts verticaux, placés eallela avec des amortisseurs visqueux. Les
ressorts n'ont aucune capacité en traction. Le corament non-linéaire du mur de refend est
représenté a l'aide d’'une loi de comportement hgttgie dont la rigidité se dégrade a mesure
que les cycles de chargement-déchargement se sutcéds résultats de cette étude ont mis en
évidence une augmentation de la demande en dédlitniveau du mur de refend lorsque la

fondation se souleve comparativement a la demaodel@ méme mur de refend avec base fixe.

Filiatrault et al. (1992) ont étudié le comportemsismique du noyau central d’'un batiment de
21 étages, dimensionné selon les exigences du GWB&posant sur une fondation superficielle
qui n'est pas en mesure de développer la capatifiexdon du noyau. La réponse sismique du
noyau a été étudiée a l'aide d’analyses dynamiquaslinéaires qui tiennent compte du

comportement non-linéaire du noyau, de la fondagbrdu sol ainsi que de la possibilité de
soulevement de la fondation. Le comportement nog@alire de la fondation est représenté a I'aide
d’éléments treillis ayant un comportement plastigngension et flambant de facon élastique en
compression. La plastification du sol sous la faiaest donc représentée par la plastification
des éléments treillis en tension alors que le seahent de la fondation est modélisé par le
flambement de ces éléments en compression. Lelatésde cette étude ont démontré que le
deéficit de résistance de la fondation n’est pagudiéiable pour le comportement sismique du
noyau. Bien au contraire, ce déficit permet a ladfiion de basculer sous sollicitations
sismiques, ce qui cause une réduction des effofts lBase du noyau. Le basculement de la
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fondation entraine, par contre, une augmentatioa déplacements latéraux du noyau,

déplacements qui demeurent cependant dans lesditoiErées par le code.

Allotey et El Naggar (2003) ont développé une sofutanalytique permettant de décrire la
réponse statique d’'une fondation rigide reposantusumodeéle de sol de type Winkler. Les
équations développées par les auteurs, qui tierooenpte a la fois de la plastification du sol et
du soulevement de la fondation, permettent de t&iser la courbe moment — rotation décrite
par la fondation sous chargement statique. Unee aétirde menée par Allotey et EI Naggar
(2008) a permis de développer un modele de fondalgotype Winkler qui permet de reproduire
le comportement dynamique d’une fondation supeitfici Le modele proposé dans cette étude
repose sur une loi de comportement hystérétiguaposée de plusieurs segments linéaires et qui
se dégradent au fur et a mesure que se succederydes de chargement — déchargement. Le

modele a ensuite été implémenté dans le logicish8eStruct.

Harden et al. (2005) proposent une méthodologie @di reproduire la réponse non-linéaire de
fondations superficielles soumises a des chargentymamiques. lls ont développé un modele
de fondation basé sur une représentation de typekl@Viqu’ils ont validé en réussissant a
reproduire numeériquement les résultats provenagtudés expérimentales menées sur des
fondations superficielles placées en centrifugertssoumises a des chargements cycliques et
dynamiques. Une attention particuliere a été patéenodele numérique afin qu’il soit capable
de reproduire les déformations permanentes résudtamasculement des fondations. Basée sur
cette étude, des suggestions ont ensuite été fateldarden et al. afin d’introduire la notion de
soulevement des fondations dans une approche demion par performance (Harden et al.,
2006).

1.1.3 Etudes expérimentales de l'interaction sol — strucire

Une modélisation performante de I'ISS passe par homne connaissance du comportement
dynamique d’'une fondation superficielle en intei@attavec le sol sur lequel elle repose. Dans
cette optique, un certain nombre d’essais ont &éésces derniéres années. Dans ce qui suit, les
résultats issus de trois campagnes d'essais ayarmiigp de caractériser le comportement
dynamique de fondations superficielles reposant des massifs de sol pulvérulents sont

présentes.
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Une série d'essais a été menée dans le cadre gt puwopéen TRISEE afin de caractériser le
comportement non-linéaire d’'une fondation supegfiei reposant sur un massif de sable et
soumise a des chargements sismiques. Le détaiksiess ainsi que les résultats sont réesumés
dans les travaux de Pedretti (1998) et Negro e(2800). L'analyse des courbes moment —
rotation obtenues sous sollicitations sismique®wt t'abord permis d'observer le caractére
dissipatif du sol. Il a d’ailleurs été remarqué mqette dissipation d’énergie est d’autant plus
importante que le sable est lache. Ensuite, l'allem « S » de ces courbes pour les sables dits
denses a permis de conclure au soulévement dendiation lors des cycles de chargement —
déchargement. Dans le cas des sables dits |lachiesffet n’apparait pas. Au lieu de voir la
fondation se soulever, la faible résistance ducsolduit & son poinconnement. L'analyse des
déplacements verticaux de la fondation a mis edeéwe, d’'une part, qu’ils s’accroissent de
facon significative avec les cycles de chargemént’autre part, qu’ils sont de plus en plus

importants plus le sable est mou.

Dans le cadre des projets européens ICONS-TMR €HST Il (Combescure & Chaudat,
2000), des essais sismiques sur table vibrantéténealisés. La série de tests intitulée CAMUS
IV consiste a étudier le comportement sismique dd@timent de cing étages a échelle 1/3,
constitué de deux voiles de béton armé supporiantlanchers et dimensionné selon le code
sismique francais PS92. Le batiment est posé simgrie sur un bac de sable ancré a une table
vibrante. Le but de ces essais était d’étudiefllience de conditions souples provenant, d’'une
part, de la faible raideur du sable et, d’autret,pdes phénoménes de décollement et de
glissement libres de se développer a linterface lsucomportement sismique d’une telle
structure. Le réle bénéfique du soulevement derddtion a clairement été mis en évidence lors
de ces essais. Grace a l'effet combiné du décofierae de la plasticité du sol, les efforts
(moment et cisaillement) a la base du batiment é&étréduits comparativement a ceux qui
avaient été obtenus pour la méme structure avecfbaset pour la méme sollicitation sismique.
En contrepartie, des déplacements relatifs (ratatiissement, soulévement et tassement) plus
importants ont été mesurés. L'enfoncement du bairaeété trés visible ainsi que la formation

de zones de refoulement de sable de part et d’dasréondations.

Gajan et al. (2005) ont mené une série de testseptrifugeuse (accélération de 20g) sur le
comportement cyclique et dynamique de fondatiopedicielles supportant des murs de refend
soumis a des charges verticales et latérales. €eitie expérimentale avait pour but d’étudier les
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effets des dimensions de la fondation, de sa hadtencastrement dans le sol, du type de sol et
du facteur de sécurité (FS) sur la réponse dumgstaur — fondation. Les résultats des tests ont
permis de caractériser le comportement non-linedgréondations superficielles reposant sur un
sol subissant des pressions de confinement élelaase part, les relations moment — rotation
obtenues mettent en évidence une quantité impertdiénergie dissipée au niveau de la
fondation. Cette dissipation d’énergie peut corel@irune réduction des efforts dans la structure
mais s’accompagne également de déformations penteneans le sol qui peuvent devenir
préjudiciables. D’autre part, la pente de ces cesidevient moins raide a mesure que la rotation
de la fondation augmente, mettant ainsi en évidemeeréduction de la rigidité en rotation du
systéme due au souléevement de la fondation. Poguicest des tassements, ils ont tendance a
augmenter avec une diminution du facteur de sé&c (i) ou avec une diminution de la densité
relative du sol mais aussi avec une augmentation’ageplitude des rotations. Enfin, des
observations expérimentales ont mis en évidenceefoulement et une densification du sol en

périphérie de la fondation a mesure que le systianeule.

1.2 Murs de refend en béton armé

1.2.1 Conception parasismique dans le CNBC 2005

Les objectifs du CNBC 2005 en matiere de concepgiaasismiqgue sont les suivants :

- Protéger la vie et la sécurité des occupants dmbat et du public lorsque le batiment
est soumis a des secousses de forte intensité

- Limiter les dommages au batiment pendant des seesubintensité faible et modérée

- Garantir que les batiments de protection civiletioment d’étre occupés et fonctionnels

apres de fortes secousses, méme si les batimdmssesnt des dommages minimes.

Afin d’atteindre ses objectifs, le CNBC 2005 a aepune période de retour de 2% en 50 ans
pour déterminer l'intensité des secousses sismiguesnsidérer pour I'évaluation des efforts

sismiques. Avec une telle probabilité de dépassenies batiments dimensionnés selon les
exigences du CNBC 2005 ont peu de chance de stgfon méme s’ils subissent des dommages

structuraux et non structuraux importants.
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1.2.1.1Exigences générales

Le CNBC 2005 exige que le cheminement des forcdéiséupour transférer les forces d’inertie

générées par un seéisme au sol soit clairementid@fndu dimensionnement des structures. Les
éléments structuraux se trouvant le long de ce olement des forces composent le systeme de
résistance aux forces sismiques (SRFS) et doitemtdénensionnés de fagon a reprendre 100%
des charges sismiques. Les éléments ne faisanpgstie du SRFS doivent étre capables de
subirent les déformations produites par un séismoé ¢én conservant leur capacité verticale a

reprendre les charges de gravité.

1.2.1.2Combinaisons de charges

Dans le CNBC 2005, les charges a considérer podiniensionnement des structures aux états
limites ultimes sont exprimées sous forme de comibons de charges. Ces combinaisons de
charges regroupent des charges dites principalebaatres dites concomitantes. Elles sont
résumées dans le tableau 1.2.

Tableau 1.2 : Combinaisons de charges a considéuerda conception parasismique des
batiments, selon le CNBC 2005

Combinaisons de charges
Charges principales Charges concomitantes
1,0D + 1,0E -
1,0D + 1,0E + 0,5L + 0,25S

Ou D correspond a la charge morte, E correspoadchdrge sismique, L correspond a la charge

vive et S correspond a la charge de neige.

1.2.1.3Méthodes d’'analyse

Deux méthodes d'analyse sont proposées dans le CRIBS pour déterminer les efforts

sismiques a considérer pour le dimensionnemenstiestures. La méthode d’analyse par défaut
dans la version actuelle du code est la méthodamdigue. La méthode de la force statique
équivalente (MFSE) peut également étre utiliséeodition que les structures répondent a
certaines conditions relatives au risque sismiqu&adone de construction, a leur hauteur, a leur

période fondamentale de vibration ou encore a lgulagité de leur systéme structural.
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Indépendamment de la méthode d’analyse utilisée fance sismique latérale minimale a la base
des structures doit étre calculée avant de mereeanalyse.

1.2.1.4Force sismique latérale minimale (V)

Dans le CNBC 2005, la force sismique latérale maiéma la base V se calcule a l'aide de
I'équation [1.5] :
— S(Ta)MVIE W > S(ZJO)MVIEW

> [1.5]
RdRo RdRo

Ou S(T) est I'accélération spectrale de calcul pour laggé du mode fondamental de vibration
latérale du batiment ¢J, M, est un facteur pour tenir compte de I'influence dwdes supérieurs
sur le cisaillement a la base du batimegngdt le coefficient de risque sismique du batimeént,
est le poids sismique du batiment, st un facteur de modification de force lié adatdité qui
traduit la capacité d’'une structure a dissiperéieergie a travers son comportement non-linéaire
et enfin R est un facteur de modification de force lié adarg@sistance qui traduit la résistance
en réserve qui existe dans une structure concoe &5 exigences du CNBC 2005. A noter que
si Ry est supérieur a 1,5, la force sismique latéral@male peut étre limitée a la valeur donnée
par I'équation [1.6] :

L2 S(0,2)1g

1.6
=3 Ry4R, [1.6]

Le produit S(T)M,IgW dans I'équation [1.5] représente la force sismidatérale élastique
maximale (\{) a la base d’un systéme élastique ayant commedefondamentale ;T Diviser
cette force ¥ par le facteur combiné de modification des forsesniques BR, permet de
réduire les efforts sismiques de conception eti airfercer » la structure a répondre de fagon

inélastique.

1.2.1.4.1 Période empirique du batimentjT

Le calcul de la période empirique des batimengys d@&ns la direction d’application de la charge
sismiqgue est fait a l'aide d’équations qui dépemdkn matériau de construction ainsi que du
systéme de résistance aux forces sismiques (SHF®). des batiments dont le SRFS est

composeé de murs de refend en béton armé, la pé&rageique est donnée par I'équation [1.7] :



19

3
Ty empirique = 0,05(hy,) /4 [1.7]

Ou h, correspond a la hauteur du béatiment, en metresCNBC 2005 permet également
d’utiliser une méthode de mécanique pour estimerCEpendant, cette période mécanique ne

peut pas étre supérieure a 2 foisnpiiqueCalculée avec I'équation [1.7].

1.2.1.4.2 Accélération spectrale de calcul (ST

L’accélération spectrale de calcul, §(Tpermet de définir le spectre de calcul. Ellecakule
grace a I'équation [1.8] :

S(T,) = F,S,(T,) ouF,S,(T,) selon la valeur de T, [1.8]

Ou S(T,) est I'accélération spectrale avec un amortissenhe®%, estimée pour une période de
retour de 2 500 ans et Et F, sont respectivement les coefficients d’accélénagb de vitesse

pour le site considéré.

1.2.1.4.3 Coefficient de mode supérieur (M

Le produit S(T)IeW dans I'équation [1.5] représente la force sismitptérale maximale a la
base d’'un systéme élastique a un degré de lilBROF) ayant comme période fondamentale T
Le fait d'utiliser uniquement cette force et le tear combiné de modification des forces
sismiques BR, pour calculer la force sismique latérale minimale base du batiment équivaut
a faire I'hypothese que la réponse dynamique détimtent a multiples degrés de liberté
(MDOF) peut étre estimée en considérant uniquetaer@ponse associée a son premier mode de
flexion (Ty). Pour des batiments multi-étagés, cette hypothé&st que partiellement vraie. En
effet, les modes supérieurs ont pour effet d’augerela force sismique latérale a la base du
batiment par rapport a celle a la base d'un systétastigue a un degré de liberté. Cette
amplification est prise en compte dans le CNBC 2§@&e au coefficient de mode supérieyr M
introduit dans I'équation [1.5]. Le tableau 1.3 rpet de déterminer Mlorsque le SRFS est

composeé de murs de refend simples.



20

Tableau 1.3 : Evaluation de,Mans le cas ol le SRFS est composé de murs el Isifaples,
selon le CNBC 2005

<8,0 Murs de refend simples 1,0 1,2
>8.0 Murs de refend simples 1,0 2,5

1.2.1.4.4 Coefficient de priorité sismiquec]l

Pour adapter le degré de protection a I'importashed’ ouvrage et a son utilisation, le CNBC

2005 considére un coefficient de priorité sismitue

1.2.1.4.5 Facteurs de réduction de force4fR)

Le facteur de modification de force Rans I'’équation [1.5] est un facteur lié a la ditét Pour

les SRFS en béton armé congus selon les exigerdasndrme canadienne de béton, la valeur de
Rq varie entre 1,0 et 4,0. Le facteur de modificatienforce B dans I'’équation [1.5] est, quant a
lui, un facteur lié a la sur-résistance. Les valede R spécifiées par le CNBC 2005 pour les
SRFS composés de murs de refend simples en bétahainsi que les valeurs dg pour les
mémes SRFS sont spécifiées dans le tableau 1.4.

Tableau 1.4 : Coefficients de modification de foRgeet R, pour des SRFS composés de murs de

refend simples en béton arme, selon le CNBC 2005

Type de SRFS R | Ro
Murs de refend a faible ductilité 15 13
Murs de refend simples a ductilité moyennge 20 1.4
Murs de refend simples ductiles 35 1,6
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1.2.1.5Analyse dynamique des batiments

La méthode d’analyse par défaut dans le CNBC 2@Q6 géterminer les efforts de conception
des batiments est la méthode dynamique. Deux t@msalyses sont suggeérés : l'analyse
dynamique linéaire et 'analyse dynamique non-lireeaDans le premier cas, I'analyse doit étre
fondée sur la méthode modale du spectre de répmmda méthode temporelle linéaire par
intégration numeérique utilisant un modele strudtwa accord avec certaines exigences du

CNBC 2005. Dans le deuxieme cas, une étude spéeitigit étre effectuée.

L’analyse linéaire privilégiée est la méthode meddlu spectre de réponse puisqu’elle est
relativement simple et directe a mener. Le CNBC528fige que les accélérations spectrales
utilisées dans cette méthode soient les accélagaspectrales de calcul $(TLe nombre de
modes de vibration a considérer doit étre tel qutains 90% de la masse dans chacune des
directions d’application de la charge sismique smbilisée. Aucune recommandation n’est faite
concernant la méthode a utiliser pour combinerrégonses obtenues des difféerents modes de

vibration.

Si la méthode temporelle linéaire par intégratiamarique est utilisée, le CNBC 2005 exige que
les enregistrements sismiques soient compatibles lavspectre de réponse construit a partir des
valeurs d’accélération spectrale de calcul. Cetigemce s’applique également dans le cas ou
I'analyse retenue est non-linéaire. Selon le contaiendu CNBC 2005, un accélérogramme est
dit compatible si son spectre est égal ou supéaauspectre de calcul du site considéré sur la
plage de périodes pertinentes pour le problem&tr@iette compatibilité peut étre obtenue en
calibrant ou modifiant les accélérogrammes ou er@ignt des accélérogrammes artificiels ayant
des amplitudes et des fréquences consistanteslevembservations sismiques faites dans les

régions concernées.

Les effets dus a I'asymétrie des batiments ettarkon accidentelle doivent étre pris en compte
lors de la détermination des efforts sismiques. mesents de torsion dus a I'excentricité entre
le centre de masse (CM) et le centre de rigidite)(Ges batiments sont généralement pris en
compte de facon satisfaisante dans des analys@snitymes en trois dimensions. Par contre, la
torsion accidentelle, qui fait référence aux morae# torsion non anticipés qui peuvent survenir
dans les batiments ainsi que ceux dus aux mouvenaentotation du sol, doit étre ajoutée de

facon artificielle lors des analyses. Le CNBC 2@@&pose deux méthodes pour en tenir compte :
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une qui repose sur une approche statique et ume gut utilise une approche dynamique.
Quelgque soit la méthode utilisée, le principe esnEme : la torsion accidentelle est simulée en
déplacant le CM. A noter que la méthode qui repsasel’approche dynamique ne peut étre

utilisée que dans le cas de structures qui nepamsensibles a la torsion(81,7).

La force de cisaillement élastique a la base dimeét (Ve) obtenue d’'une analyse dynamique
linéaire doit étre multipliée par le facteli/R4R, afin de tenir compte du comportement
inélastique de la structure. La force de cisailletrieélastique ainsi obtenue {\peut alors étre
compareée a la force de cisaillement V calculéeageakbéquation [1.5]. Les modeles numériques
étant généralement plus flexibles que les batimemts, il est possible quey¥oit inférieur a V.
Cependant, afin d’assurer un effort de cisaillenmeimimum pour la conception des batiments, le
CNBC 2005 exige que Msoit pris égal a 0,8V dans le cas ou il seraériefur a 80% de V. Cette
regle est applicable uniquement dans le cas degtstes régulieres. Pour les structures

irrégulieres, \ doit étre pris égal a V dans le cas ou il serdérieur a 100% de V.

1.2.2 Conception parasismique des structures en béton an- CSA A23.3-04

Cette section présente un résumé de la philos@uuptée par la norme canadienne de béton
CSA A23.3-04 (Association canadienne du ciment,62@bur la conception parasismique des
murs de refend en béton armé. Les étapes de diomeresnent sont présentées en détail au

chapitre 2.

Les murs de refend sont classés en trois catégeeles leur niveau de ductilité : les murs de
refend de type conventionnels (faible ductilitéynensionnés pour unygR= 1,5, les murs de
refend moyennement ductiles, dimensionnés paur=R2,0 et les murs de refend ductiles,

dimensionnés pourf= 3,5.

Les murs de refend de faible ductilité doivent &mmensionnés comme des murs de refend
conventionnels. Les seules exigences spécifiquks abnception parasismique concernent la
résistance pour le cisaillement : les murs doiaewir une résistance suffisante pour éviter toute

rupture fragile en cisaillement.

Les murs de refend ductiles et moyennement duatd@sent étre dimensionnés selon I'approche
de conception par capacité. Pour les murs faisamtiepd’'un SRFS ne présentant pas
d’irrégularité de type 1, 3, 4, 5 ou 6 selon le CNBROO5, le dimensionnement est basé sur
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I'hnypothése qu’une rotule plastique va se formé& Base des murs. Le reste des murs au-dessus
de la rotule plastique doit étre dimensionné deoriag rester dans le domaine élastique. Le
dimensionnement par capacité des murs de referitétam armé doit se faire selon les étapes

suivantes :

- Détermination de la hauteur de la rotule plastique

- Vérification de la stabilité latérale de la rotplastique

- Dimensionnement pour la flexion de la rotule plpsé

- Vérification de la ductilité en rotation de la rlgylastique

- Dimensionnement pour le cisaillement de la rotidestque

- Dimensionnement pour la flexion de la zone élastigu-dessus de la rotule plastique

- Dimensionnement pour le cisaillement de la zonestigjfae au-dessus de la rotule

plastique

= Pour les murs de refend ductiles, la hauteur deiee de la rotule plastique doit étre au moins
égale a 1,5 fois la longueur du mur le plus longS&RFS. Pour les murs moyennement ductiles,

aucune recommandation n’'est faite.

» Pour les murs de refend de sections rectangujdiresiste un risque d’instabilité latérale dans
la région de la rotule plastique lorsque surviennd® grandes déformations plastiques et
cycliqgues. Pour éviter tout voilement local des snut faut donc s’'assurer que les zones
comprimées ne soient pas trop élancées. Dans taenda stabilité latérale de la rotule plastique
est garantie en vérifiant que I'épaisseur d’exttérdes murs de refend n’est pas inférieure a 10%

de la hauteur libre des étages.

» L'armature longitudinale de la rotule plastiquevaat a reprendre les efforts de flexion est
répartie en armature concentrée, placée aux exégguhes murs, et en armature distribuée, placée
dans la partie centrale. Elle doit respecter légesmces du tableau 1.5. En plus de ces exigences,
il faut placer des étriers dans les zones d’arreatancentrée afin de se prémunir contre le
flambement des barres. L’armature distribuée pgategnent étre ligaturée dans certains cas de

figure.



Tableau 1.5 : Exigences minimales pour I'armateserdurs ductiles non couplés

Rotule plastique

Zone élastique

Armature distribuée

Quantité p>0,0025 p>0,0025
Espacement <300 mm <450 mm

Ancrage horizontal L’armature transversale doit L'armature transversale dojt
des barres étre prolongée dans les zones étre prolongée dans les

d’armature concentrée de
fagon a pouvoir développert
1,25f,

zones d’'armature
concentrée

Armature concentrée

Endroit requis

Aux extrémités des murs ¢

JeAux extrémités des murs de

refend refend
Quantité A>0,0015k/,, As>0,0010R/,,
As< 0,06 l'aire de lazone | As< 0,06 l'aire de la zone
d’armature concentrée d’armature concentrée
Chevauchement  des 165 L et p,as plus de 50% des EL,S ly et 100% des barrgs
barres arres d’armature dans une d’armature dans une méme

24

méme zone zone

» Les murs de refend doivent présenter une ductditéle importante a leur base de facon a
garantir la ductilité globale admise pour le dimensement. Il faut vérifier que la ductilité en
rotation des section®;{) est supérieure a sa rotation inélastique antcifg). La rotation
inélastique anticipée des sections se calcule grdiéguation [1.9]. Elle doit étre au moins égale
a 0,004 pour assurer une ductilité minimale auti@es des murs. La capacité en rotation de la
section @) est calculée a I'aide de I'équation [1.10].

o 8h,R4Ry — Opyw
d hw - lw/2

> 0,004 [1.9]

Ou b, est le déplacement horizontal au sommet du mueféad sous les charges sismiqueg,et
est un facteur de sur-résistance égal au rapptrg knrésistance nominale en flexion,(s3 de

la section et le moment qui s’exerce au niveauadgettion (M. Il doit étre dans tous les cas
supérieur a 1,30.

_ Eculw

T 2c

— 0,002 [1.10]

ic

Ou g, est la déformation maximale au niveau de la flarplus comprimée de la section prise

égale a 0,0035 et c est la distance entre la Ebptus comprimée de la section et I'axe neutre.
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D’aprés I'équation [1.10], moins I'axe neutre pé&aélans la section plus la rotation permise est

élevée.

» Le dimensionnement des murs de refend pour léllers@nt est trés important puisque pour
que le mécanisme plastique reste stable, il fapémativement exclure tout risque de rupture non
ductile comme celle due a I'effort tranchant. Laifiéation de la résistance a I'effort tranchant
de la rotule plastique doit donc étre effectuée@msidérant le cisaillement maximum qui peut
survenir. Cette valeur doit étre déduite de lastasice probable en flexion de la section (équation
[1.11]). Toutefois, dans le cas ou cette valeuNdg serait supérieure a la force élastique V
(RaRo = 1,0) c’est \ qui doit étre utilisé pour la conception.
M, base

Vies = v [1.11]
des bease f

» Le dimensionnement au-dessus de la rotule plastigit étre effectué avec le souci de garantir
gue cette zone des murs de refend ne subisse aplastiéication durant un séisme. Pour cette
raison, le dimensionnement n'est pas basé sur mwmemts de flexion obtenus de I'analyse
dynamique mais sur une enveloppe de moments plagest.es moments qui s’exercent hors de
la rotule plastique, obtenus de I'analyse dynamigieésent étre augmentés du ratjg) €ntre la
résistance pondérée en flexion de la section duanwsommet de la rotule plastique Mt le
moment pondéré obtenu de I'analyse dynamique égaieau sommet de la rotule plastique.

» Le dimensionnement pour le cisaillement au-dedsusa rotule plastique se fait selon la méme
procédure que celle utilisée pour le dimensionnéndams la rotule plastique. La valeur du
cisaillement a considérer doit étre déduite du naraeplifié utilisé pour dimensionner les murs
de refend au-dessus de la rotule plastique. Avte agajoration de I'effort tranchant, toutes les
précautions sont prises de maniére a exclure ytareunon ductile en cisaillement dans la zone

élastique des murs de refend.

1.2.3 Amortissement dans la superstructure

En dynamique des structures, I'amortissement estel’des propriétés les plus importantes
puisqu’elle traduit la capacité d’'un batiment asgisr de I'énergie. Il est fonction de divers
parametres comme les propriétés intrinseques deEsiak, les caractéristiques geometriques de

la structure ou encore le niveau d’excitation aidlg cette derniere est soumise. Cependant, son



26

bY

expression demeure trées complexe et par conségliffintle a modéliser. Dans la pratique,
'amortissement est souvent assimilé a un amortiesé de type visqueux. La raison est la
simplicité mathématique avec laquelle ce derniéreggrésenté. Les matrices d’amortissement
visqueux peuvent se construire de diverses fadamss le cas de 'amortissement de Rayleigh, la
matrice d’amortissement visqueux est supposée pioppelle a la matrice de masse et a la
matrice de rigidité du systéme. Pour ce qui esdtadeortissement visqueux équivalent, la matrice
d’amortissement est construite en assignant a ehamde de vibration de la structure un ratio
d’amortissement modal, exprimé en pourcentageaseditissement critique. L'utilisation de ces
modéles d’amortissement nécessite la connaissaggseaatios d’amortissement des différents
modes de vibration de la structure. Une valeur @eest usuellement utilisée pour réaliser les
analyses dynamiques élastiques de batiments sauuhes sollicitations sismiques. Cependant,
comme nous allons le voir par la suite ou comm&ifmule Wilson (2002), cette valeur a peu de
signification pour la plupart des batiments en b&omé. Un résumé de résultats de programmes
expérimentaux qui fournissent des renseignememtgesipropriétés dynamiques des batiments
ayant comme systéme de reprise des charges latéiedemurs de refend en béton armé est faite

dans cette section.

Kwan & Xia (1995) ont étudié les performances semis de murs de refend en béton armé. Un
spécimen a échelle réduite, composé de deux mursfeed reliés entre eux par des dalles et
dimensionné de facon a représenter des batimepitpigs de 4 étages, est testé. Le spécimen est
soumis a une série de sollicitations sismiques damensité augmente graduellement. Les
propriétés dynamiques du spécimen sont analysées @éraque série. A mesure que le systéme
se dégrade (de initial a la rupture), la fréquateeibration du premier mode diminue (de 7,4 Hz

a 4,8 Hz) alors qu’au contraire, 'amortissementiail@ugmente (de 1,2% a 2,0%).

Kazaz et al. (2005) ont mené un programme expétehesur table vibrante visant a tester un
spécimen réduit représentant un batiment de 5 ®&gééton armé. Le spécimen est composeé de
deux murs de refend placés en paralléle et relié® eeux par des dalles. Plusieurs modeéles
numériques ont été développés parallélement a ssmiseexpérimentaux. Les modeles qui
reproduisent le mieux les résultats expérimentaunt seux dont 'amortissement est modélisé
par un amortissement de Rayleigh avec 2% d’amertisst critique dans les deux premiers

modes de vibration.
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Panagiotou (2008) présente les résultats d'ung/smglaramétrique portant sur 'amortissement
de Rayleigh. Dans le cadre d’une campagne d'essaisable vibrante menée sur un mur de
refend en béton armé de 7 étages a I'UniversitéCdifornie a San Diego (UCSD), il a
développé des modeles numériques afin de discegerékultats expérimentaux. Considérant un
amortissement de Rayleigh proportionnel a la rigidnitiale du systéme, il est arrivé a la
conclusion qu’'1% d’amortissement critique dansrlEnger mode de vibration et 1 ou 2% dans le

deuxieme mode permettent de bien reproduire ledtaés expérimentaux.

Martinelli et Filippou (2009) présentent les réatdtd’une étude numérique menée dans le cadre
d’'une compétition organisée par I'Université deifdahie a San Diego (UCSD) et I'’Association
du Ciment Portland (PAC) visant a prédire le cortgroent sismique du mur de refend en béton
armé de 7 étages testé en Californie et dont leigaistiques ainsi que le détail des essais sont
présentés dans la these de Panagiotou (2008). ¢etier étude, Martinelli et Filippou ont
représenté le mur de refend a l'aide d’élémentsutrp » 2D, dont les sections sont discrétisées
en fibres. Un amortissement de type Rayleigh autiliéé pour les analyses dynamiques non-
linéaires. La matrice d’amortissement a été supppsgportionnelle a la matrice de masse et a la
matrice de rigidité initiale du systéme. Les contdaa et 3 ont été calculées de telle sorte que
les deux premiers modes de vibrations aient, comatie d’amortissement modal, 1% de
I'amortissement critique. La comparaison des réssithumériques et des résultats expérimentaux
a permis de valider la modélisation multifiore peaprésenter le comportement sismique des
murs de refend en béton armé. Indirectement, laardiance entre les résultats numeériques et les
résultats expérimentaux a permis de valider le tyjfaenortissement utilisé ainsi que le ratio

d’amortissement critique imposé aux modes de vdmrat

lle et al. (2008) ont mené une étude sur tableawitar d’'un systéeme composé de trois murs de
refend en béton faiblement armé représentant unetste de 6 étages. Deux des murs de refend
sont placés en paralléle et sont contreventésep#moisieme mur de refend qui comporte des
ouvertures. Le comportement global et local du ispée, observés expérimentalement, sont
validés par deux modeéles numériques : un modeleaBihé utilisant les éléments finis et un
modele plus simple utilisant des éléments avecedibiQuelque soit le modéle numérique
considére, un amortissement de Rayleigh proporéibana rigidité initiale du systeme est utilisé

pour reproduire les résultats expérimentauxet B sont calculés de telle sorte que les deux
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premiers modes de vibrations aient comme ratio ditissement 1% de |'amortissement

critique.

1.3 Logiciel OpenSeed

Le logiciel utilisé dans ce projet de maitrisedgitiel «open-source ©penSees (Open System
for Earthquake Engineering Simulation) (McKennalet2008). Son développement est soutenu
par le centre de recherche PEER (Pacific Earthqialgneering Research). Le code source

ainsi que le manuel d’utilisateur sont disponilbdes http://opensees.berkeley.edDe logiciel,

qui repose sur la méthode des éléments finis, ged'@galuer le comportement sismique de
systemes structuraux ou encore de traiter des @rmd liés a la géotechnique. Il permet de
travailler dans le domaine linéaire ou non-linéatede mener des analyses statiques de type
push-over des analyses statigues de type cycliqgue ou endere analyses dynamiques

temporelles.

Le logiciel OpenSees est construit autour de madplgiecty qui permettent de créer le modéle
a analyser NlodelBuilder objegt d’évaluer la réponse du modele pendant I'ana{iRerorder
objecd, de spécifier le type d’analyse a mener ainsi lguerocédure a suivre pour résoudre les
équations Analysis objedt Ces trois modules interagissent entre eux phidis d’'un quatrieme
module Domain object figure 1.4). Cette ossature est schématisée gueefil.2.

Le module ModelBuilder permet de construire le modéle représentant lectstie étudiée, a
l'aide de nceuds, d’éléments et de conditions awntigres qui permettent de décrire
adéquatement la réalité. Concretement, les obpbiedty a définir pour caractériser le modéle
sont les suivants : les nceuds, les éléments, dEierse les matériaux, les masses, les charges, le
type de transformations géométriques et les cartési Une fois ces objets construits, ils sont

ajoutés dans le modulzomain

Le module Recorder sert a définir les grandeurs pertinentes a étugienr évaluer le
comportement sismique du modele et a les mesunetapée I'analyse. Ces grandeurs sont écrites

dans des fichiers a chaque pas de temps de I'analys

Le moduleAnalysis(figure 1.4) sert a spécifier le type d’analyseener ainsi que la procédure a

suivre pour résoudre les équations. L'utilisatede ahoix entre plusieurs algorithmes de
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résolution. Il peut également choisir la fagon dsorit construites les matrices caractéristiques du

modeéle.

A noter que toutes les hypothéses de modélisdtisrcaractéristiques des éléments utilisés pour
les diverses analyses, les hypothéses associéas dohctionnement ainsi que les équations
régissant les lois de comportement utilisés pouwride le comportement des éléments sont
décrites dans les chapitres suivants.

ModelBuilder Domain Analysis

Recorder

Figure 1.2 : Ossature du logiciel OpenSees [(Maizenal., 2005)]

Domain
Element Node MP_Constraint SP_Constraint LoadPattern TimeSeries
I [ |
Material ElementLoad NoadLoad SP_Constraint

Figure 1.3 : Le modul®omain[(Mazonni et al., 2005)]

Analysis
? Solver
! \ \ \ \ |
Chandler Numberer AnalysisModel SolnAlgorithm Integrator SystemOfEqgn
SO S . |
Plain Plain Static EquiSolnAlgo StaticIntegrator BandGeneral
Penalty RCM Transient Linear LoadControl BandSPD
Lagrange VariableTransient ~ NewtonRaphson DispControl ProfilSPD
Transformation ModifiedNewton ArcLength SparseGeneral
NewtonLineSearch MinUnBalDispNorm  UmfPack
Broyden SparseSymmetric
BFGS TransientIntegrator
KrylovNewton Newmark

HHT

Figure 1.4 : Le domainAnalysis[(Mazonni et al., 2005)]



30

CHAPITRE 2  DIMENSIONNEMENT DE LA STRUCTURE

L’objectif de ce chapitre est de présenter lesegagi ont permis de dimensionner le batiment
étudié, dont les caractéristiques sont présentdassaction 2.1. La méthodologie suivie pour

I'analyse dynamique est décrite a la section 2e5 &tapes du dimensionnement des murs de
refend sont récapitulées a la section 2.3 alorscglles du dimensionnement des fondations sont

présentées a la section 2.4.

A noter que sauf indication contraire, toutes léauses mentionnées dans ce chapitre font
référence au CNBC 2005.

2.1 Présentation du batiment

2.1.1 Géométrie du batiment

Le batiment étudié compte dix étages. La hautesiréthiges courants est de 2,95 m, celle du rez-
de-chaussée de 3,45 m, pour une hauteur total® de Be batiment, en forme de U, mesure 72
m de long dans la direction X {f) et 54 m de long dans la direction Y,{» Chaque étage a
une superficie de 2 808%mat un périmétre de 312 m. Les charges de grawitérsprises par un
systéme poteaux — poutres. Les poteaux sont réguilent espacés de 6 m dans chacune des
deux directions principales du batiment. Le syst@&meésistance aux forces sismiques (SRFS)
est composé uniqguement de murs de refend simplas, dans chacune des deux directions
principales du batiment. Les six murs de refendureeg 6 m de long () et ont une épaisseur
(bw) de 0,3 m. lls sont désignés par la suite pasyesboles M1 a M6. Enfin, I'épaisseur des
dalles de chaque étage a été posée égale a 0,2Rhemvue en plan d'un étage typique du

batiment est illustrée a la figure 2.1.
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Figure 2.1 : Vue en plan d'un étage typique durbatit (dimensions en mm)

2.1.2 Charges gravitaires

Les charges gravitaires utilisées pour I'analysebétiment sont celles exigées par le CNBC
2005. Une charge vive de 1,90 kN/mété utilisée pour tous les étages. La chargéendoe aux
éléments structuraux a été calculée en considérauids des dalles des étages, des poteaux et
des murs de refend. Le poids volumique du bétorédygh a été pris égal & 23,50 kNinPour
tenir compte du poids des cloisons, nous avoniséitiine charge morte de 1,00 kN/ntous les
étages. Le poids des facades a été pris en comptumposant une charge surfacique de
1,20 kN/nf en périphérie du batiment. Une charge morte amditlle de 1,00 kN/fa été
ajoutée au toit pour tenir compte des équipemenss @u’a tous les étages pour tenir compte des
planchers, des plafonds et des équipements. Emfi@,charge de neige de 2,40 kKi/en été

utilisée au toit.

Pour le calcul de la charge axiale reprise parmass de refend, nous avons considéré les deux

combinaisons de charges suivantes, en accord awéause 4.1.3.2 :

- 1,0D + 1,0E (combinaison de charges n°1)
- 1,0D + 1,0E + 0,5L + 0,25S (combinaison de charges n°2)
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A noter que pour la combinaison de charges n°2faoteur de réduction a été appliqué a la
charge vive, en accord avec la clause 4.1.5.9.aCtedr de réduction se calcule a l'aide de

9.8
F. =03+ T

Ou A correspond a I'aire tributaire de I'élémennsialéré.

I'équation [2.1] :

[2.1]

Les murs de refend en périphérie du batiment, €lafite les murs M1, M2, M3, M5 et M6, ont
une aire tributaire de 547alors que le mur M4, qui se trouve au centre dimedt, a une aire
tributaire de 72 t Le tableau 2.1 présente, pour chacune des corsbirsade charges évoquées
précédemment, la charge axiale cumulée reprisehmque mur de refend. A noter que pour le
dimensionnement des murs de refend (section 2.8g®tfondations (section 2.4), nous avons

retenu la combinaison de charges axiales la pltisjue. Les détails des calculs de la charge

axiale sont présentés a I'annexe | (tableau 12t

Tableau 2.1 : Charges axiales cumulées reprisdeparurs de refend

M1, M2, M3, M5 et M6 M4
Combinaison | Combinaison | Combinaison | Combinaison
de charges n°1 de charges n°2 de charges n°1 de charges n°2
(kN) (kN) (kN) (kN)

Toit 445 477 574 617
Etage 10 948 1019 1206 1297
Etage 9 1 450 1557 1837 1973
Etage 8 1953 2093 2 469 2 647
Etage 7 2 456 2627 3101 3319
Etage 6 2 958 3161 3733 3990
Etage 5 3461 3693 4 364 4 659
Etage 4 3964 4225 4 996 5328
Etage 3 4 466 4 756 5628 5 996
Etage 2 4979 5298 6 270 6 675

RDC 5048 5 366 6 338 6 743
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2.2 Analyse dynamique du batiment

Le batiment a été analysé a l'aide de la méthoded@imut du CNBC 2005 qui est la méthode
dynamique. L'analyse de la structure a été faitesda domaine linéaire et selon la méthode
modale du spectre de réponse (clause 4.1.8.129cé&ord avec les exigences de la clause 4.1.8.8
et étant donné que le SRFS du batiment est orssidé@ un systeme d’axes orthogonaux X et Y
(figure 2.1), la structure a été analysée indépmmaent dans chacune de ces deux directions. A
noter que la procédure suivie pour I'analyse dintt est celle qui a été présentée a la section
1.2.1.

2.2.1 Modélisation ETABS®

Le batiment a été modélisé dans le logiciel d’asmlgle structures ETABS (CSI, 2008). Nous
avons, dans un premier temps, réalisé deux modelés structure afin de vérifier les termes de
l'alinéa 7 de la clause 4.1.8.3 qui stipule quedisnents qui ne font pas partie du SRFS n’ont
pas besoin d’étre modélisés si la rigidité qu’pgpartent ne diminue pas la période fondamentale
du modele de plus de 15%. Le modéle n°1 représelatdois les murs de refend, les dalles et les
poteaux (figures 2.2 et 2.3) alors que le modekeraprésente uniquement les murs de refend et
les dalles (figures 2.4 et 2.5). Dans les deux nesgdde béton armé a été modélisé par un
matériau ayant comme poids volumique 23,50 kiNfBm accord avec les exigences de la clause
4.1.8.3, nous avons considéré ses propriétés déssuNous avons donc appliqué a son module
élastique (B), calculé a l'aide de I'équation [2.3], le factede réductiondy,), donné a la clause
21.2.5.2 de la norme CSA A23.3-04 (équation [2.Bans le cas présent, ce facteur a été pris
égal 0,7 ¢ vaut environ 0,7 quelque soit le mur de refenth émbinaison de charges), ce qui
a donné un module élastiqueEgal a 17 250 MPa.

P
fiA,

oy = 0,6 + [2.2]

Ou R est la charge axiale a la base du mur de refemdt la résistance en compression du béton,

prise égale a 30 MPa e, Ast l'aire de la section brute.

E. = 4500,/f! [2.3]
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En supposant un coefficient de Poissonggal a 0,2, le module de cisaillement (G) a &g p
égal a 7 190 MPa (équation [2.4]). Les dalles ¢étréprésentées par des éléments « coque » et
ont été considérées comme des diaphragmes rididesnurs de refend ont été représentés par
des éléments « plaque ». Enfin, les poteaux onegtésentés par des éléments « poutre ».

Ec

6=y [2.4]

Le poids sismique (W), appliqué au niveau de chatplie du batiment et supposé réparti, a été
calculé selon les spécifications de la clause £1.B inclut 'ensemble des charges mortes
définies a la section 2.1.2 ainsi que 25% de lagehae neige. Dans le cas présent, le poids
sismique total est de 231 032 kN. Les détails peuwralcul de W sont présentés a lI'annexe |

(tableau 1.3). Le tableau 2.2 présente le poiduigise par étage.

La torsion accidentelle a été prise en compte #anwdeéle en ajoutant un couple de torsion au
niveau du centre de masse (CM) de chaque dallétilndnt équivalent &0,1D,F, ou F est la
force sismique par étage, déterminée selon la M&SE, est la dimension en plan du batiment
perpendiculaire a la direction de la force sismidueecouple de torsion est donné au tableau 2.3.
Les détails des calculs de F et de la torsion aotédle sont présentés a I'annexe | (tableaux 1.5

et 1.6).

Huit modes de vibration ont été retenus pour I'gsealde facon a mobiliser au moins 90% de la

masse de la structure. Un amortissement modal da &8 imposé a tous les modes de vibration.

Le spectre de calcul utilisé pour les analysesllastré a la figure 2.6. Il correspond au spectre

donné par le CNBC 2005 pour un site de catégorge Montréal.

La réponse probable du batiment a été obtenueileant la combinaison quadratique compléte

(CQC).
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Figure 2.2 : Vue en plan d'un étage typique Figure 2.3 : Vue 3D du modele n°1

(modele ETABS)

du modéle n°1 (modéle ETABS)

Figure 2.4 : Vue en plan d'un étage typique Figure 2.5 : Vue 3D du modele n°2

(modéle ETABS)

du modele n°2 (modele ETABS)
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Spectre de calcul - site de catégorie C (Montréal)
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Figure 2.6 : Spectre de calcul pour un site degeaié C, a Montréal

Tableau 2.2 : Poids sismique par étage

Tableau 2.3 : Torsion accidentelle a

chaque étage du batiment

Poids sismique par étage
(kN) I\/lx torsion acc IVly torsion acc
Toit 23 279 (KNm) (KNm)
Etage 10 23 055 Toit +7 586 +10114
Etage 9 23 055 Etage 10| +4 387 +5 849
Etage 8 23 055 Etage 9 +3 909 +5211
Etage 7 23 055 I?tage 8 + 3430 +4 573
Etage 6 53 055 I?tage 7| £2952 + 3936
Etage 5 23 055 I?tage 6 +2473 + 3 298
Etage 4 23 055 I?tage 5 +1 995 + 2 660
g Etage 4 + 1516 + 2022
Etage 3 23 055 Etage 3| +1038 | +1384
Etage 2 23315 Etage 2 | + 566 + 754
RDC RDC

2.2.2 Vérification de la période de vibration du batiment

36

La période fondamentale du modéle n°1l (sans tonsamsible autour de I'axe vertical Z) vaut
2,94 s alors que celle du modele n°2 vaut 2,99aléénent sans torsion). Comme il y a moins de
2% d’écart entre les périodes de vibration des drageles, nous avons utilisé le modéle n°2
pour la suite de I'analyse. Le tableau 2.4 résussgériodes des modes de vibration latérales du
modele n°2 (avec torsion autour de I'axe verticalL£s trois premiers modes de vibration sont

illustrés a la figure.7.
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Tableau 2.4 : Périodes des modes de vibratioraladu modéle n°2

Mode de | Période T
vibration (s)

1 3,19
2,99
2,79
0,55
0,51
0,48
0,22
0,20

O INO|OBWIN

a) Mode n°1 b) Mode n°2 c) Mode n°3
Figure 2.7 : Trois premiers modes de vibration dtinbent

2.2.3 Vérification de la sensibilité du batiment a la tosion

Selon la clause 4.1.8.11, la sensibilité du batindede la torsion est évaluée en appliquant les
forces obtenues de la MFSE a une distahd®, du centre de gravité de chaque dalle et en
calculant le rapport B entre le déplacement maxinfiimg,) et le déplacement moyeb.() aux
extrémités de chaque étage (équation [2.5]). A lae vdes résultats présentés a
I'annexe | (tableau 1.8), le batiment n’est pass#ae a la torsion.

)
B, = —= [2.5]

8ave

2.2.4 Résultats

Comme nous l'avons précisé a la section 1.2.1.®retaccord avec la clause 4.1.8.12, le
cisaillement (\{) a la base du batiment, obtenu de I'analyse dynaeia été calibré sur la force
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sismique latérale V, calculée a l'aide de I'équatid.5] (clause 4.1.8.11). L’accélération
spectrale de calcul Sra été évaluée a partir du spectre de calcul dantg&figure 2.6, en
prenant | égale a 1,28 s (2 XaEmpiriqud POUr les raisons expliquées a la section 1.2.114
coefficient M, permettant de tenir compte des modes supériedis iaterpolé a I'aide du tableau
1.3. Dans le cas présent, le facteur S(1,28)dit 0,134. Le coefficient de priorité sismiqgel
étre pris égal a 1,0. Nous avons supposé que les aeurefend sont ductiles. Nous avons donc
pris Ry égal a 3,5 et fégal a 1,6. Finalement, I'équation [1.5] donne foree sismique latérale

minimale de 5 528 kN. Les détails des calculs poégentés a I'annexe |.

Etant donné que la structure étudiée est réguligyey été calibré de tel sorte qu'il soit égal &
80% de V, soit 4 423 kN. Finalement, les effortscdaception pour chaque mur de refend sont
présentés dans le tableau 2.5. Les détails dagseffotenus de I'analyse dynamique pour chaque

direction orthogonale X et Y sont présentés a kaenl (tableaux 1.10 a 1.14).

Tableau 2.5 : Efforts de conception pour les mersefiend obtenus de I'analyse dynamique

M1 — M6 M2 — M5 M3 M4
Vi M Vi M Vi M Vi M
(kN) | (kNm) | (kN) | (kNm) | (kN) | (kNm) | (kN) | (kNm)
Etage 10| 464 | 1369 | 665 1962 539 1590 703 2074
Etage9 | 667 | 3330 | 891| 4575 692 361 928 4795
Etage 8 | 665 | 5252 | 853| 6949 589 5200 846 7004
Etage7 | 555 | 6701 | 843| 87200 522 6000 784 8660
Etage 6 | 496 | 7491 | 996] 10134 625 6349 916 9303

Etage 5 | 632 7696 | 1120 11399| 709 6399 104010059
Etage 4 | 889 7754 | 1234 12668 | 788 6354 117310720
Ftage3 | 1155| 8564 | 1487 14394 | 101 6691 | 1467 11787
Ftage2 | 1356| 10784 1792 17479 | 1309 8335 | 1816 14512

RDC 1451 14696 197222841 | 1475 11983 | 2019 19785

2.3 Dimensionnement des murs de refend
A noter que sauf indication contraire, les clauskesla section 2.3 font référence a la norme
canadienne de béton CSA A23.3-04.

La philosophie adoptée par le CSA A23.3-04 pourolaception parasismique des murs de refend
ductiles est basée sur le concept de dimensionrteipan capacité. En accord avec la
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méthodologie décrite a la section 1.2.2, les sesti®.3.1 et 2.3.2 présentent les étapes suivies

pour le dimensionnement des murs de refend.

2.3.1 Dimensionnement de la rotule plastique

2.3.1.1Hauteur de la rotule plastique

Selon la clause 21.6.2, I'élément ductile (rotulespque) est placé a la base de chaque mur de
refend et s’étend sur une hauteur au minimum égal® fois la longueur du murkJl(équation
[2.6]) pour des batiments qui ne présentent pasedilarité de type 1, 3, 4, 5 ou 6 (article
4.1.8.6 du CNBC 2005). Dans le cas présent, ldeaqilastique a donc une hauteur théorique
(hrotuie) €gale & 9 m. Cette hauteur se trouve cependmetlerdeuxiéme et le troisieme étage du
batiment. Pour des raisons pratiques, elle a élémyée jusqu’au troisieme étage du batiment.

hyotule = 1,5y [2.6]

2.3.1.2Stabilité latérale de la rotule plastique

Dans la région de la rotule plastique, il existerisgue d’instabilité latérale pour les murs de
refend de section rectangulaire lorsque de gramdifermations plastiques et cycliques
surviennent. Afin de se prémunir contre ce phénanén clause 21.6.3 exige de vérifier que
I'épaisseur du mur (}) soit supérieure a 10% de la hauteur inter-éthy€¢equation [2.7]). Dans
le cas présent, vaut 2 730 mm. La stabilité latérale est donc Espuisque pvaut 300 mm.

Iy

by = —
Y10

[2.7]

2.3.1.3Armature minimale

La norme impose des exigences concernant I'armatimenale a placer dans la région de la
rotule plastigue. Ces exigences concernent l'arreaterticale concentrée et distribuée, qui
reprennent les efforts de flexion, ainsi que l'aum@ horizontale, qui reprend les efforts de

cisaillement.
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Armature horizontale

[ ] .\. (] @ (]

» <
Armature verticale Armature verticale
concentrée distribuée

Figure 2.8 : Disposition de I'armature dans un deurefend

La clause 21.6.6 concerne I'armature verticale entrée. Celle-ci doit étre placée a chaque
extréemité du mur de refend et doit comprendre ainsnquatre barres, réparties en au moins
deux rangées (clause 21.6.6.1). L'aire correspdralémquantité d’armature verticale concentrée
(Ao doit étre supérieure a 0,15% de I'aire du muaysk 21.6.6.4 — équation [2.8]). Le diamétre
des barres () ne peut pas dépasser 10% de I'épaissgprdib mur (clause 21.6.4.4 — équation
[2.9]). Cependant, le ratio d’armature verticalenaentrée ne doit pas excéder 0,06 (clause
21.6.4.3 — équation [2.10]).

Ag > 0,0015b,,1,, [2.8]
dp < 0,1by, [2.9]
- < 0,06 [2.10]

Azone concentrée

Afin d’éviter le flambement des barres, la clau$e2.9 impose de ligaturer 'armature verticale
concentrée si I'espacement entre les barres excs@enm. Les ligatures doivent étre telles que
leur diametre soit au moins égal a 30% de celui lsheses d’armature verticale concentrée
(clause 7.6.5.1). Elles doivent étre mises en ptaceme des frettes et leur espacement ne doit
pas dépasser, dans la zone de la rotule plastgyeys petite valeur entre §d24dqy et 0,5k,
Enfin, pour ce qui est du chevauchement des bafeemature verticale concentrée, la clause
21.6.6.7 stipule qu’il ne peut y avoir plus de 5@% I'armature verticale qui se chevauche au
méme endroit. De plus, pour chaque étage du béatjmea portion de mur de hauteur au moins
égale a la moitié de la hauteur de I'étage doie dibre de tout chevauchement. Le
chevauchement des barres d’armature doit se fairare longueur au moins égale a 1,5 fois la
longueur de développement)((clause 21.6.4.1). La longueyrde calcule conformément a la

clause 12.2.3, a l'aide de I'équation [2.11] :
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f
Iy = 0.45k1k2k3k4\/%db [2.11]
C
Ou ki, ko, ks et ks sont des facteurs donnés a la clause 12.2etfla limite élastique de l'acier

d’armature, dest le diametre des barres qui se chevauchéhtest la résistance en compression

du béton.

La clause 21.6.5 concerne I'armature verticale’'atmiature horizontale distribuées. Le ratio
d’armature doit étre supérieur a 0,0025 (claus®.21. — équation [2.12]). L'espacement des

barres ne doit cependant pas excéder 300 mm (c2AL8&.2).

2A
b—b > 0,0025 [2.12]

wS
Le chevauchement des barres d’armature verticakeiliée doit se faire sur une longueur au
moins égale a 1,5 fois la longueur(tlause 21.6.4.1 - équation [2.11]), comme posarharres
d’armature dans la zone concentrée. L’armaturacadet distribuée doit étre ligaturée selon les
exigences de la clause 21.6.6.9 si l'aire corredgona la quantité d’armature verticale est
supérieure a 0,5% de l'aire de la section brutsicelles ont un diamétre supérieur a celui des
barres 15M. Enfin, 'armature horizontale doit éurecrée d’'une longueug tlans la zone ou se
trouve I'armature concentrée de fagon a pouvoiettgper 1,25,f(clause 21.6.5.5).

2.3.1.4Détermination des sections d’armature

Pour chaque mur de refend, nous avons déterminéagt®n d’armature qui respecte d’'une part
les exigences concernant I'armature minimale (se@i3.1.3) et d’autre part qui a une résistance
pondérée en flexion (Ma chaque étage de la rotule plastique supérieananent (M) agissant

au méme étage (tableau 2.5). Pour les efforts myieavenant des deux combinaisons de charges
présentées a la section 2.1.2, nous avons calautésistance pondérée en flexion;Ma
résistance nominale en flexion Q\et la résistance probable en flexiongfMe la section a I'aide

du logiciel Response-2080Bentz & Collins, 2000). Le béton a été représaqmdé la loi de
comportement de Popovics, Thorenfeldt et Collinslli@s & Mitchell, 1991). Sa résistance en
compression(f;) a été prise égale a 30 MPa alors que la défoomatn compressioney)
correspondante a été posée égale a 0,00196 m/ntatastéristiques de I'acier d’armature ont

été prises conformément a la clause 21.2.7.1 tiguils que I'acier doit étre soudable et répondre
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aux exigences de la norme canadienne CSA-G30.18ntalule élastique Ea été pris égal a
200 000 MPa et sa limite élastiqug) @ été posée égale a 400 MPa.

Considérant les deux combinaisons de charges, anarss sélectionné, dans la zone de la rotule
plastique, les sections présentées au tablealP@us.chaque mur de refend, 'armature verticale
concentrée (AVC), les ligatures, I'armature vetgcdistribuée (AVD) ainsi que I'armature
horizontale distribuée (AHD) sont précisées. Leleab 2.7 récapitule les moments de
renversement au niveau de chaque étage de la eolaerdtule plastique ainsi que les moments

résistants des sections d’armature a ces mémessetag

Tableau 2.6 : Section d’armature pour les six ndersefend dans la zone de la rotule plastique

AVC AVD
Ligatures AHD
M1 — M6 14-15M @ 150 mm| 32-10M @ 250 mm
10M @ 100 mm 10M @ 250 mm
M2 — M5 10-25M @ 175 mm| 34-10M @ 250 mm
10M @ 150 mm 10M @ 220 mm
M3 14-15M @ 150 mm| 32-10M @ 250 mm
10M @ 100 mm 10M @ 190 mm
M4 10-20M @ 175 mm| 34-10M @ 250 mm
10M @ 120 mm 10M @ 210 mm

Tableau 2.7 : Efforts de conception dans la zonla detule plastique et moments résistants des

sections d’armature pour les six murs de refend

M1 - M6 M2 — M5
Mf |\/lrl* MrZ** Mf |\/lrl |\/|r2
(KNm) | (kNm) [ (kNm) | (kNm) | (kNm) | (kNm)
Etage 3| 8564 | 18388 18950 14394 225p3 23072
Etage 2| 10784 | 19374 19958 17479 2344 24073
RDC | 14696| 19489 2008p 22841 236R3 24209

M3 M4
Mf M ri M r2 Mf M ri M r2
(kNm) | (kNm) | (kNm) | (kNm) | (kNm) | (kNm)
Ftage 3| 6691 | 18388 18950 11787 21219 21848
Etage 2| 8335 | 19374 19958 14512 22209 22943
RDC | 11983| 19489 2008p 19785 22417 23065

* résistance pondérée en flexion de la sectionudak en considérant la combinaison de charges esiaf1
** résistance pondérée en flexion de la sectiolcuée en considérant la combinaison de chargealesin©2
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A noter que le dimensionnement des murs M1, M3, &¥1lM6 est gouverné par les exigences

d’armature minimale.

2.3.1.5V¢érification de la ductilité de la section

Une fois la section d’armature de chaque mur débegre il faut tout d’abord s’assurer que la
section est assez ductile (clause 21.6.7). La ldactn rotation de la sectiorbi{) doit par
conséquent étre supérieure a sa rotation inélasaaticipée jy). Selon la clause 21.6.7.2, la
rotation inélastique anticipée de la section seutalgrace a I'équation [2.13]. Elle doit étre au
moins égale a 0,004 pour assurer une ductilitémalhg aux sections des murs.

o 8hR4R, — Spyw
d hw - lw/2

> 0,004 [2.13]

Ou oy, est le déplacement horizontal au sommet du mueféad sous les charges sismiqueg,et
est un facteur de sur-résistance égal au rapptrg knrésistance nominale en flexion,(s3 de
la section et le moment qui s’exerce au niveauadgekttion (M. Il doit étre dans tous les cas

supérieur a 1,30.

Selon la clause 21.6.7.3, la capacité en rotatienladsection fc) est calculée a l'aide de

I'équation [2.14] :

3|
0. = C;CW — 0,002 [2.14]

Ou g, est la déformation maximale au niveau de la flarplus comprimée de la section prise

égale a 0,0035 et c est la distance entre lal@opdus comprimée de la section et I'axe neutre.

Le tableau 2.8 récapitule, pour chacun des six mergefend, les parametres pertinents pour la
vérification de la ductilité des sections.
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Tableau 2.8 : Parametres pour la vérification dwuletilité des sections d’armature dans la zone

de la rotule plastique

on Mf base M n baseik C1
(mm) | (kNm) | (kNm) | ™ | (mm)
M1 -M6 | 33,67| 14696 22414 | 1,53|1035|0,0051| 0,0081
M2 -M5 | 47,96| 22841 27576 | 1,30|1066| 0,0076| 0,0078
M3 25,67(11983| 22414 | 1,87|1035|0,0040| 0,0081
M4 41,53 19785 25766 | 1,30 |1 184| 0,0066| 0,0069

Oid1 Oic1

ah bease Mnbaseik* C2
(mm) | (kNm) | (kNm) | ™2 | (mm)
M1 - M6 | 33,67| 14 696] 23056 | 1,57 | 1070|0,0050| 0,0078
M2 — M5 | 47,96] 22.841] 28200 | 1,30 1 098] 0,0076| 0,0076
M3 | 2567|11983| 23056 | 1,92 | 1070|0,0040| 0,0078
M4 | 41,53 19785 26539 | 1,34 | 1 237|0,0066| 0,0066

* I'indice 1 fait référence a la combinaison de ches axiales fil
** |'indice 2 fait référence a la combinaison deasiges axiales 2

0id2 0ic2

2.3.1.6Vérification de la résistance au cisaillement de laection

Pour que le mécanisme plastique décrit précédemrastd stable, il faut exclure tout risque de
rupture non ductile en cisaillement. La vérificatide la résistance a I'effort tranchant (clause
21.6.9) de la rotule plastique doit donc étre effée en considérant le cisaillement maximum qui
peut survenir. Cette valeur doit étre déduite deékastance probable en flexion de la section
(équation [2.15]). Toutefois, dans le cas ou cetkeur de Ves serait supérieure a la force
élastique , c’est . qui doit étre utilisé pour la conception.

M, base

Vies = v [2.15]
des bease f

Avant de calculer la résistance de la section du deurefend pour le cisaillement, la clause
21.6.9.6 exige de vérifier, dans la région de laleoplastique, que le cisaillement{\Mui
s’exerce sur la section ne dépasse pas la valewi@a a I'aide de I'équation [2.16], excepté si la
rotation inélastique de la sectidiy) est inférieure a 0,015. Dans ce cas, la résistdada rotule
plastique pour le cisaillement doit étre interpaéére la valeur donnée par I'’équation [2.16] et la
valeur donnée par I'équation [2.17] qui correspanthe rotation inélastique de la sectiég) de
0,005.
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VeEmax = O,lOd)cfébde [2.16]
Vimax = 0,15¢f.byd, [2.17]

Le calcul de la résistance de la rotule plastigeee murs de refend pour le cisaillement se fait en
considérant les clauses 11.3.3, 11.3.4 et 11.&5ékistance globale au cisaillement) (¥e la
section est la somme de la résistance au cisaitiefoarnie par le béton (Y et de la résistance
au cisaillement fournie par 'armaturedV
V., =V, +V [2.18]
Avec
V.= A, fydycotd [2.19]

S s

Ou ¢, est le coefficient de résistance de I'armature é&gaJ85, A est l'aire de I'armature de
cisaillement, § est la limite élastique de l'acier d’armature @gal400 MPa, \dest la hauteur
effective en cisaillemen6, est I'angle d’inclinaison des contraintes diagesale compression
par rapport a I'axe longitudinal de la piéce etst kespacement entre les armatures de

cisaillement et
Ve = ¢cBVfibyd, [2.20]

Ou ¢, est le coefficient de résistance du béton égabs, @ est un facteur pour tenir compte
de la résistance en cisaillement du béton fisgjirést la résistance en compression du béton

prise égale a 30 MPa et @st la hauteur effective en cisaillement.

Selon la clause 21.6.9.6, Le fact@uest pris égal & zéro excepté si la rotation itiglas de la
section @i4) est inférieure a 0,015. Dans ce cas, le facfeest interpolé entre 0,00 et 0,18
correspondant a une rotation inélastique de lacse(y) de 0,005. L’angl® doit étre pris égal a
45° sauf si I'effort axial de compression s’exeitcsur la section du mur est supérieur a la valeur
calculée a l'aide de I'équation [2.21]. Dans ce, dasgle 6 doit étre interpolé entre la valeur
calculée a l'aide de I'équation [2.21] et la valeler I'équation [2.22] correspondanbagal a
35°.

6 = 0,10f A, [2.21]

6 = 0,20f A, [2.22]

Ou Ay est I'aire de la section brute de béton.
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D’aprés la clause 2.3, la hauteur effective deil@saent d est prise égale a 0,9 fois d qui
représente la distance entre la fibre la plus comg® et le centre de gravité de I'armature
longitudinale tendue. La clause 21.6.9.3 stipulpecéant que \dne doit en aucun cas étre

inférieure a 0,8 fois la longueur du mur de refépi

La clause 21.6.9.4 demande de vérifier la résistamc cisaillement au niveau des joints de
construction (Yijoint). Cette résistance se calcule a l'aide de I'équaf2.23], donnée a la clause
11.5. Comme l'armature verticale distribuée estfarme sur toute la hauteur de la rotule

plastique, la situation la plus critique pour Isatilement se trouve a la base cedui-ci.

N
Vrjoint = Acv X )‘(I)c [C +u <pvfy + A_>l [2.23]
g

Ou A, est la surface de la section de béton résistastsaillement est un facteur pour tenir
compte de la faible densité éventuelle du bétoal(@dL,0 pour un béton de densité normale), ¢
est la contrainte de cohésion égale a 0,5 MRaest le coefficient de friction pris égal a 1,0 Sou
I'hypothese que la surface qui recoit le bétonsfraiété nettoyée et bouchardgeest le ratio
d’armature de cisaillement et N est une chargeatkepcession non pondérée agissant de fagon

permanente perpendiculairement au plan de cisatéem

Le tableau 2.9 récapitule, pour chacun des six rdareefend, les parameétres pertinents pour la

vérification de la résistance des sections pouisiallement.
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Tableau 2.9 : Parametres pour la vérification déssstance au cisaillement des sections

d’armature dans la zone de la rotule plastique

M f base M p baseik Vdes basel dv el B Vrl Vr jointl
(kNm) | Nm) | ™| «N) [ (mm)| )| Pt | &kN) | (kN)

M1-M6 | 14696| 24521 |1,67| 2421 |4943|40|0,18| 2550 5036
M2-M5 22841 30928 |1,35| 2670 |5029| 37|0,13| 2728 5036
M3 11983| 24521 | 2,05 3018 | 4943| 40|0,18| 3066| 5036
M4 19785 27998 | 1,42 2857 |[5031| 38|0,15|2914| 5875

bease Mp baseéc* Vdes base2 dv 02 B Vr2 Vrjoint2
(kNm) | (kNm) | P> | (N) | (mm)| ()| P? | (kN) | (kN)

M1-M6 | 14696 25127 |1,71| 2481 |4943| 39|0,18| 2580| 5243
M2-M5|22841| 31519 |1,38| 2721 |5029|37|0,13|2767| 5243
M3 11983| 25127 | 2,10 3093 | 4943| 39|0,18| 3098| 5243

M4 19785 28744 1,45 2933 |5031| 37|0,15|/2974| 6138

* I'indice 1 fait référence a la combinaison de cpes axiales n°1
** l'indice 2 fait référence a la combinaison dearlges axiales n°2

2.3.2 Dimensionnement hors de la rotule plastique

Le dimensionnement hors de la rotule plastique éivé effectué avec le souci de garantir que
cette portion du mur de refend ne subisse aucwasifitation durant les sollicitations sismiques.
C’est pour cela que la clause 21.6.2.2 stipule lgumoment et le cisaillement pour lesquels la
partie des murs de refend hors de la rotule plastdpit étre dimensionnée soient augmentés du
rapport entre la résistance pondérée en flexioh @&lla section au sommet de la rotule plastique
et le moment pondéré obtenu de l'analyse dynam{iyye également au sommet de la rotule

plastique.

2.3.2.1Exigences minimales concernant I'armature

La norme impose également des exigences concdia@mature minimale a placer dans la zone
au-dessus de la zone de la rotule plastique.

La clause 21.6.6 concerne l'armature verticale entrée. L’armature verticale concentrée doit
comprendre au moins quatre barres, réparties emo@s deux rangées (clause 21.6.6.1), comme

dans la zone de la rotule plastique. L'aire comesiant a la quantité d’armature verticale
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concentrée doit étre cette fois-ci supérieure d%,Mde I'aire de la section du mur (clause
21.6.6.3 — équation [2.24]). Tout comme dans laezde la rotule plastique, le diamétre des
barres ne peut pas dépasser 10% de I'épaissgudylmur (clause 21.6.4.4 — équation [2.9]) et
le ratio d’armature verticale concentrée ne dos# paceder 0,06 (clause 21.6.4.3 — équation
[2.10]).

Ag > 0,0010by,1,, [2.24]

Tout comme dans la zone de la rotule plastiquaniaure verticale concentrée doit étre ligaturée
si 'espacement entre les barres excede 150 mm, cidiviter le flambement. Les ligatures
doivent étre telles que leur diametre soit au meigal & 30% de celui des barres d’armature
verticale concentrée (clause 7.6.5.1). Selon lggeeres de la clause 21.6.6.8, elles doivent étre
mises en place comme des frettes et leur espacaraahbit pas dépasser la plus petite valeur
entre 16d, 48dgy et k. Tout comme dans la zone de la rotule plastigae&hkevauchement des
barres d’armature doit se faire sur une longueumeains égale a 1,5 fois la longueur de
développement () (clause 21.6.4.1). La longueyrse calcule conformément a la clause 12.2.3, a
I'aide de I'équation [2.11].

La clause 21.6.5 concerne l'armature verticale’'atmiature horizontale distribuées. Le ratio
d’armature doit étre supérieur a 0,0025 (clausé.21. — équation [2.12]), comme c’est le cas
dans la zone de la rotule plastique. L'espacemesitbéirres ne doit cependant pas excéder cette
fois-ci 450 mm (clause 21.6.5.1). Le chevauchendestbarres d’armature verticales distribuées
doit se faire sur une longueur au moins égale afdisbly (clause 21.6.4.1 - équation [2.11]),
comme pour les barres d’'armature dans la zone ntméee Les barres d’armature verticales
doivent étre ligaturées selon les exigences déalesse 21.6.6.8. L'armature horizontale doit étre

ancrée d’'une longueuy dlans la zone ou se trouve I'armature concenttaage 21.6.5.4).

2.3.2.2Détermination et vérification des sections d’armatue

Pour chaque mur de refend, nous avons déterminéagti®n d’armature qui respecte d’'une part
les exigences concernant I'armature minimale (se@i3.2.1) et d’autre part qui a une résistance
pondérée en flexion (Ma chaque étage au-dessus de la rotule plastigpégisur au moment de
renversement agissant au méme étage. D’aprésusecti.6.2.2, les moments de renversement

qui s’exercent hors de la rotule plastique, obtedesl'analyse dynamique, doivent étre
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augmentés du ratig entre la résistance pondérée en flexion de gosedu mur au sommet de
la rotule plastique et le moment a reprendre égahérau sommet de la rotule plastique. Le
tableau 2.10 présente, pour chaque mur de refgmouetchague combinaison de charges axiales,
le détail du calcul du facteyr alors que le tableau 2.11 donne les moments desrsgment

(Mge9 & considérer pour déterminer la section d’arneahars de la rotule plastique.

Tableau 2.10 : Calcul du facteyrmpour chague mur de refend, pour chacune des caimsbirs

de charges axiales

Mf Mrl Mr2
(kNm) | (kNm) | (kNm) | ¥ | V%
M1—M6 | 7754 | 17408 1791f2,25| 2,31
M2—-M5 | 12668 | 21525 220471,70|1,74
M3 6354 | 17408| 1791f2,74| 2,82
M4 10720 | 20059 2067/71,87| 1,93

Tableau 2.11 : Moments de renversement a consigéterle dimensionnement hors de la rotule

plastique
M1 - M6 M2 — M5 M3 M4

M desl M des2 M desl M des2 M desl M des2 M desl M des2

(kKNm) | (kNm) | (kNm) | (kNm) | (kNm) | (kNm) | (kNm) | (kNm)
Etage 10| 3073 | 3163| 3334 3415 4356 4483 3881 4000
Etage9 | 7476 | 7695 7774 7962 9907 10196 8972 9249
Ftage 8 | 11791| 12136 1180F 12094 14271 14688 13|1065093
Etage 7 | 15044| 15484 14817 15176 16438 16919 162047046
Ftage 6 | 16 818 17309 17219 17637 17394 17 903 17|5761171¢
Etage 5| 17278 17783 1936P 19838 17531 18044 18|8224029
Etage 4 | 17 408| 17917 21525 22047 17 408 17917 20]|059674(

Les détails concernant I'armature concentrée enbdure distribuée pour chaque mur de refend
sont donnés au tableau 2.12. A noter que la sedtasmature n’est pas forcément la méme sur

toute la hauteur de la zone hors de la zone d&uéerplastique.
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Tableau 2.12 : Sections d’armature pour les sixsrderrefend hors de la zone de la rotule

plastique
Zone élastique 1 Zone élastique 2
AVC AVD AVC AVD
ligatures AHD ligatures AHD
M1 — M6 14-20M @ 150 32-10M @ 250 14-15M @ 150 32-10M @ 250
10M @ 300 10M @ 250 10M @ 260 10M @ 250
M2 — M5 10-25M @ 175 34-10M @ 250 10-20M @ 175 34-10M @ 250
10M @ 300 10M @ 250 10M @ 300 10M @ 250
M3 14-20M @ 150 32-10M @ 250 14-15M @ 150 32-10M @ 250
10M @ 300 10M @ 250 10M @ 260 10M @ 250
M4 10-20M @ 175 34-10M @ 250 10-15M @ 175 34-10M @ 250
10M @ 300 10M @ 250 10M @ 300 10M @ 250

La résistance pour le cisaillement a été vérifi@rpchaque section d’armature selon la

procédure présentée a la section 2.3.1.6. Le leisaht a considérer pour la vérification des

sections est récapitulé au tableau 2.13 alors gqumbleau 2.14 récapitule la résistance au

cisaillement des sections d’armature.

Tableau 2.13 : Cisaillement a considérer pour f#igation des sections d’armature hors de la

rotule plastique

M1 - M6 M2 — M5 M3 M4

Vdes1 Vdes2 Vdes1 Vdes2 Vdes1 Vdes2 Vdes1 Vdes2

(kN) | (kN) | (kN) | (kN) | (kN) | (kN) | (kN) | (kN)
Etage 10| 774 793 900 918 1103 1130 995 10p1
Etage9| 1113 | 1140 1206 1230 1416 1451 1313 1348
Etage8| 1110 | 1137 1155 1177 1205 1235 1197 1229
Etage 7 | 926 949 1141} 1163 1068 1095 11p9 1139
Etage 6 | 828 848 1349 1374 1279 1311 1296 1331
Etage5| 1055 | 1081| 1517 1546 14591 1487 1472 1511
Etage4 | 1483 | 1520 1671 17083 1612 1652 1660 1704

Tableau 2.14 : Résistance au cisaillement desosscti'armature hors de la rotule plastique

M1—M6 | M2 — M5 M3 M4
Vs (kN) Zone élastique 1| 2 869 2 962 2 869 2 922
' Zone élastique 2| 2 869 2 962 2 869 2922
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Le détail des sections d’armature sur toute ladwauties murs de refend sont récapitulées aux
figures 2.9 et 2.10. Les efforts dynamiques obtetei$analyse sismique du batiment ainsi que

les efforts de conception pour chacun des six mengfend sont donnés aux figures 2.11 a 2.14.

ARMATURE CONCENTREE
| wMi-Ms | M2-M5 M3 M4
armature verticale N M M n
Etage 10 ligature
armature verticale
Etage 9 ligature
armature verticale | 14-15M @ 150 mm 14-15M @ 150 mm
Etage 8 ligature 100 @ 260 mm 100 @ 260 mm
armature verticale 0N N
Etage 7 ligature
armamre verticale 10-20M @ 175 mm
Etage 6 ligature 10M @ 300 mm
armature verticale N
Etage 3 ligature
armature verticale [ 14-20M @ 150 mm|10-23M @ 175 mm| 14-20M @ 150 mm| 10-20M @ 175 mm
Etage 4 ligature 10M @ 300 mm 10M @ 300 mm 10M @ 300 mm 10M @ 300 mm
armature verticale (N N N M
Etage 3 ligature
armature verticale
Etage 2 ligature
armature verticale [ 14-13M @ 150 mm|10-23M @ 175 mm| 14-15M @ 150 mm | 10-20M @ 175 mm
Rdc ligature 10M @ 100 mm 10M @ 150 mm 10M @ 100 mm 10M @ 120 mm

Figure 2.9 : Détail de I'armature concentrée pbagae mur de refend



ARMATURE DISTRIBUEE
M1 - M6 M2 - M5 M3 N4

armature verticale A A A A

Etage 10| armature horizontale
armature verticale

Etage 9 | armature horizontale
armature verticale

Etage 8 | armature horirontale
armature verticale

Etage 7 | armature horizontale
armature verticale

Etage 6 | armature horizontale
armature verticale

Etage 3 | armature horizontale
armature verticale | 32-10M @ 2530 mm [ 34-10M @ 250 mm| 32-10M @ 250 mm | 34-10M @ 250 mm

Etage 4 | armature horizontale| 100 @ 230 mm 100 @ 250 100 @ 250 mm 100 @ 250 mm
armature verticale n n n M

Etage 3 | armature horizontale
armature verticale

Etage 2 | armature horizontale
armature verticale |32-10M @ 250 mm [ 34-10M @ 250 mm| 32-10M @ 250 mm | 34-10M @ 250 mm

Fdc |armature horizontale| 10M @ 250 mm 10M @ 220 mm 10M @ 190 mm 10M @ 210 mm

Figure 2.10 Détail de I'armature distribuée pour chaque neureden

M1 -Ms M1 _M&
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NS~ a\ --aA--Mrl ¥ |—=—w [t
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1
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Moments (kNm) Cisaillement (kIN)

Figure 2.11 Murs de refend M1 eM6 : efforts dynamiques et efforts de concef
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Figure 2.14 Mur de refend M : efforts dynamiques et efforts de concef

2.4 Dimensionnement des fondatior

A noter que sauf indication contraire, les clauskesla sectior2.4 font référence a la norrr
canadienne de béton CSA A2B4&

Les fondations on¢té dimensionnées pour troisveaux d’effortsdus aux charges latéralafin
de pouvoirétudier I'influence de leur soulevement sur le congment des murs de refend. E
ont tout d’'abord été dimensionnées selon une apprde conception par capac en accord
avec la clause 21.11.1.2. Elles ont donc été cenq@our des efforts correspondant
résistances nominales flexiondes sections d’armature s a la base des m. Elles ont
ensuiteété dimensionnées pour des efforts correspondantfacteur combiné de modificati
RsR, de 2,0, efforts quicorrespondent aux efforts maximums a considépour le
dimensionnement des fondatioselon le CNBC 2005Elles ont finalement été dimensionn
pour des efforts correspondant afacteur combiné de modificatioryR, de 5,6 afin d’étudiele
comportement de fondations dimensionnées pour faefacteur combiné de modificati R4R,

gue les murs.

La méthodologie suivie pour le dimensionnementfdadations est présentée a la sec2.4.2.
Avant cela, les caractéristiques de sol pour ldsgles fondations ont été dimensionnées

présentées a la section 2.4.1
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2.4.1 Eléments de géotechnique pour I'lle de Montréal

Dans cette étude, nous avons supposeé que le ba@malyse est situé a Montréal, sur un profil
de site de catégorie C. Selon le CNBC 2005, umprail correspond a des vitesses d’ondes de
cisaillement (¥ comprises entre 360 m/s et 760 m/s ou encoradiod de pénétration standard
moyen (No) supérieur a 50. Ces caractéristiques sont remiEsees de propriétés géotechniques
spécifiques qu’il faut connaitre, d’'une part, palimensionner les fondations et, d’autre part,
pour que la modélisation de I'ISS soit la plus iperte possible. Elles sont listées au tableau
2.15. Afin de couvrir la plage assez large des somigespondant a des profils de sol représentatifs
de site de catégorie C, nous avons décidé d’enidégux : le profil de sol INF, qui correspond
a la limite inférieure des profils de sol représtifg de site de catégorie C et le profil de soPSU
qui correspond a la limite supérieure. Les propséle ces deux profils de sol ont été choisies
apres consultation des travaux de Prest et Hodsdfg1977) portant sur la caractérisation des

sols composant I'lle de Montréal.

Les propriétés des deux profils de sol étudiés dangrojet sont résumeées dans le tableau 2.16.

Les détails ayant conduit a ces choix sont présent@nnexe II.

Tableau 2.15 : Propriétés géotechniques nécesgainesaractériser un sol

Propriétés géotechniques Symbole
Masse volumique totale Yt
Angle de frottement interne ¢’
Coefficient de Poisson v
Module de cisaillement dynamique mk2
Modules d’Young statique et dynamique EetE’
Vitesse de propagation des ondes de cisaillement ¢ v
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Tableau 2.16 : Propriétés des profils de sol étudié

Profil de sol INF | Profil de sol SUP
Indice de pénétration standard (Neo) = 50 (Nso) = 90
Coefficient de Poisson v=0,3 v=0,25
V_ite_sse moyenne des ondes de Ve = 360 m/s v=550 m/s
cisaillement
Masse volumique vy = 2100 kg/m vt = 2300 kg/m
Angle de frottement interne ¢’ =41° ¢’ =43°
Module d’Young statique E =160 MPa E =410 MPa
Module d’Young dynamique E’ =700 MPa E’'=1780 MPa
Module de cisaillement dynamique | Gnax= 270 MPa Gax= 710 MPa

2.4.2 Dimensionnement des fondations

Les fondations ont été dimensionnées pour les teffdonnés aux tableaux 2.17 a 2.19,
considérant les combinaisons de charges axialesédsrau tableau 2.1. Le tableau 2.17 donne,
pour les deux combinaisons de charges axialegffiets correspondant a la résistance nominale
en flexion des sections d’armature situées a la das murs de refend, le tableau 2.18 donne les
efforts correspondant a un facteur combiné de nwadiibn RR, de 2,0 alors que le tableau 2.19

donne les efforts correspondant a un facteur coentdénmodification FR, de 5,6.

A noter que la norme canadienne de béton exigelegidondations soient congues pour les
efforts les plus faibles entre les efforts corresfamt aux résistances nominales en flexion des
sections d’armature situées a la base des murerépet les efforts correspondant aux charges
sismiques élastiques divisées par un facteiR, Rgal a 2,0. Dans le cas présent, les fondations
auraient donc été dimensionnées pour les effortsadieau 2.17 et nous aurions anticipé que

pendant un séisme, les murs plastifieraient avae@ies fondations ne décollent.

Tableau 2.17 : Efforts de conception corresponddatrésistance nominale en flexion des

sections d’armature a la base des murs de refend

M1 -M6 | M2 — M5 M3 M4
Combinaison M base(KNmM) 22 414 27 576 22414 25766
de charges n°1l| R4R, correspondant 3,7 4,6 3,0 4,3




Tableau 2.18 : Efforts de conception corresponddRi, de 2,0

M1—M6| M2—M5]| M3 M4
'V'F;:sz(:'\'zfg) 41149 | 63955| 33552 5539
Tableau 2.19 : Efforts de conception corresponddRiR, de 5,6
M1—M6| M2—M5]| M3 M4
M F;ZIZSE(EIETE) 14696 | 22841| 11983 1978
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La démarche suivie pour le dimensionnement desaftorts est présentées aux sections 2.4.2.1 a

2.4.2.7. A noter que pour le dimensionnement deddtions, la combinaison de charges axiale la

plus critique a été prise en compte, a savoir lalipaison de charges n°1.

2.4.2.1Hypothéses de dimensionnement

Afin qu’il y ait une certaine homogénéité entretemules fondations, le dimensionnement devait

respecter les hypothéses suivantes :

- Les deébords dans la direction longitudinale) (dt dans la direction transversalgs)(d

devaient étre égaux (¢ ds = d)

- L’armature de flexion devait étre composée de BaBfEM au maximum et espacées de

150 mm au minimum.

La notation utilisée par la suite est explicitda figure 2.15.

ds

Figure 2.15 : Notation utilisée pour les dimensidada fondation

L

7

do
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2.4.2.2Calcul de la capacité portante ultime du sol

D’aprés le Manuel Canadien des Fondations (Cand@&uotechnical Society, 2006), la capacité
portante ultime (g) associée a une fondation superficielle reposantus sol uniforme est

calculée a l'aide de I'équation [2.25] :

1
Quit = CNcSc + qsNgSq + EYtBNYSY [2.25]

Ou c est la cohésion du solg, Ny et N, respectivement les termes de cohésion, de proforede
de surface, § §; et S sont des facteurs de forme, &gt la contrainte verticale due au poids des

terres autour de la fondation, B est la largeuadendation et est le poids volumique du sol.
Dans le cas présent, nous avons posé les hypothdisastes :

- la nappe phréatique est située en profondeur
- le terme de cohésion est négligé (sols granulaires)

- le terme de profondeur est négligé car les fondatsmnt superficielles

Finalement, la capacité portante ultimg: @ été calculée a l'aide de I'équation [2.26].

1
Quit = EYtBNySy [2'26]
Avec
N, = 0,0663e%1628¢’ [2.27]
B
Sy=1-04r [2.28]

2.4.2.3Détermination des dimensions des fondations

Les dimensions d’'une fondation doivent étre tetjae la pression maximales agxercée sur le
sol soit inférieure a la capacité portante ultimagerég ¢q,;;) du sol (inéquation [2.29]). Dans
le cas présent, le facteur de pondératpoa été pris égal a 0,5, d’aprés les recommandations

Manuel Canadien des Fondations.

dr < dquie [2.29]
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La pression (g exercée sur le sol est due aux efforts repridgpondation (g ainsi qu’au poids
propre de la fondation ¢ Deux cas de figures se présentent pour le caleufy. En effet,
lorsque le mur de refend transmet a la fondatiomoment de renversement {Mt une charge
axiale (R), la force résultante ne passe plus par le cafdrgravité de la fondation. Elle se
retrouve excentrée d’'une quantité e, calculéeidd’de I'équation [2.31]. Si e est inférieure a
L/6, alors la force résultante demeure dans le magmtral de la fondation et dans ce cas, le sol
est comprimé sur toute la longueur de la fondati®egpendant, si e est supérieure a L/6, alors la
force résultante ne s’exerce plus dans le noyatraiese la fondation et dans ce cas, le sol est
comprimé uniquement sur une longueyr talculée a l'aide de I'équation [2.30]. Tout cekt
illustré a la figure 2.16. Finalement, pour le chlde @, nous avons supposé que le profil des

contraintes est uniforme et égak#BL ou P;/BL..
L. =L —2e [2.30]

P+ P,

c [2.31]

Ou M est le moment de renversement transmis par ledmuvefend, Pest I'effort axial transmis

par le mur de refend et Bst le poids propre de la fondation.

P:y, P: .
M: M
Force Force
fv\i résultante [‘7\7‘? résultante
e | e
| q qo
A O O A TTTTTITITATTTITITIT T
LTI TR ] I T
‘ L ‘ , L. ‘
L
e<l/ e>L/

Figure 2.16 : Pressions de calcul et longueuratbade la semelle
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L’équation [2.29] devient alors :
df < dqure [2.29]
S qo +ge = 0,5qye

Pr * dans le cas présent, la force résultante estdorg a
< Hyc + = < 0,5quit o .
BL, I'extérieur du noyau central de la fondation

P
< HYC + 571 A~ < O’Sqult

B(L—2e) —
< Hy,. + i <0,5
Yc = Y,oquit
(-2
r+ Py
< Hy,. + i <0,5
. b +2d) (@ +2d) — 2 Me ) e [2.32]
w w P+ Py

Les dimensions de la semelle sont finalement oletepar résolution de l'inéquation [2.32].

2.4.2.4Vérification de la résistance a la flexion

Le calcul de 'armature de flexion a été fait epmoasant que la semelle se comporte comme une
poutre. Les contraintes qui s’exercent sur la siemsbnt uniquement dues aux charges
transmises par la structurecglLe profil de ces contraintes est supposé unifoeh égal a
P;/BL.. Tout cela est illustré a la figure 2.17.
Pon
f Force
v W

résultante

A O q
‘ L. .
L

Figure 2.17 : Pressions de dimensionnement
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Pour le calcul du moment par rapport au droit dur (Vi tong), d0 a @, deux cas de figures se
présentent :

- soit la longueur efficaceelest inférieure au débord @t dans ce cas, iMnq. Se calcule a

I'aide de I'équation [2.33] :

L
Mt fond. = qeleB <dL - e/2> [2.33]

- soit la longueur efficaceclest supérieure au débord & dans ce cas, il faut prendre en
compte uniquement la contrainte qui s’exerce supddie en porte-a-faux. Mng. Se

calcule alors a l'aide de I'équation [2.34] :

d
Mffond. = qedLB L/2 [2.34]

Une fois le moment Mrong. CONNU, nous avons calculé la quantité d’armatwdlekion en

suivant les étapes suivantes :

- nous avons tout d’abord calculé le facteur de t@si® K (équation [2.35]) en faisant
I'hypothese que la résistance pondérée en flexeotadondation (Msondation €St €gal au
moment Miond.-

M} fondation

Bhiiie

- nous avons ensuite déduit del& ratio d’armaturep) nécessaire a l'aide de la Table 2.1

de la norme CSA A23.3-04

- enfin, nous avons calculé la quantité d’armaturg §'aide de I'’équation [2.36]

K, = [2.35]

As = thutile [236]

Avec

hutile = 0:9(H - hrecouvrement - db) [2-37]

Nous avons également vérifié que la section n'astfpagile a la fissuration. Pour cela, il faut
vérifier que la résistance pondérée en flexion alédohdation (M) est supérieur a 1,2 fois le

moment de fissuration ()). M se calcule a I'aide de I'équation [2.38].

M = 0,60/ 1/cq [2.38]
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Ou | est le moment d’inertie de la section par capp un axe horizontal passant par son centre
de gravité, cest la distance entre la fibre la plus tendue eehtre de gravité de la sectioriet
est un facteur pour tenir compte de la faible déndventuelle du béton. Ici, nous avons utilisé

1,0 puisque le béton utilisé a une densité normale.

Ensuite, nous avons vérifié 'armature minimale, () exigée par la clause 7.8.1¢ Ain S€

calcule a I'aide de I'équation [2.39].

Ag min = 0,002A, [2.39]

2.4.2 5Vérification de la résistance a 'effort tranchant

Pour la vérification de la résistance a I'effodrtchant, nous avons supposé d’une part, que la
rupture de la semelle est de type « poutre » ettidgart, que la section critique se situe a une
distance he (figure 2.18) du droit du mur et que toute la éangde la semelle participe a la

résistance.

L’effort tranchant & reprendre pour la fondatioété calculé a I'aide de I'équation [2.40].

Vt fond. = qu(dL - hutile) [2.40]
h e hucie
TTT]
hu[ile qe
B
L

Figure 2.18 : Vérification de la section pour lsasilement
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D’aprés la clause 11.3.3, la résistance pondéregn(¥Mion de la section pour le cisaillement est
calculée a l'aide de I'équation [2.41]. Cette valde V; fongation Calculée a I'aide de I'équation
[2.41] ne peut cependant pas excéder la valeuréopar I'équation [2.45].

Ve =V, +V, < 0.25¢flbydy [2.41]

Avec, d'apres la clause 11.3.4,

Ve = AdcBy/fBd, [2.42]

Oup se détermine a l'aide de la clause 11.3.6, estlla hauteur effective pour la vérification

de la résistance pour le cisaillement qui se caladlaide de I'équation [2.44].

Et, d'apres la clause 11.3.5,

V. = q)sAvfyhutile

2.43
S stan® [ ]
Ou 0 se détermine lui aussi a I'aide de la clause ®3.3.
d, = max(0.9h,e; 0.72h) [2.44]
V. < 0.250¢.f’by,d, [2.45]

Dans le cas ou la section de béton n’est pas aantéspour reprendre tout le cisaillement, nous
avons ajouté des étriers pour reprendre I'effortidaillement excédentaire. Nous avons pris des
barres 10M et utilisé des ligatures toutes les dsrxes longitudinales. L'espacement entre les
étriers est déterminé en fonction de la quantjténvins \. a reprendre. A noter cependant que la
clause 11.3.8 stipule que I'espacement (s) doitereter I'équation [2.46].

s < min (600 mm ; 0.7d,) [2.46]

2.4.2.6Ancrage des barres d’armature

Des barres d’ancrage doivent étre utilisées pamstnettre les efforts de la semelle au mur. En
conception parasismique, la clause 21.11.2.3 stimple les barres d’armature des zones
concentrées de la section de mur doivent étre pgéles jusqu’au bas de la semelle en les
repliant & 90° (figure 2.19).
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Figure 2.19 : Ancrage des barres d'armature dudeuefend dans la fondation

Ces barres vont permettre de transmettre les efftatcompression qui excedent ceux transmis
directement par contact ainsi que les efforts detitn qui peuvent se développer dus a la
présence du moment de renversement. De plus, ces ltharmature vont permettre de résister

au cisaillement qui pourrait survenir a la basemlu.

2.4.2.7Vérification du tassement de la fondation

La vérification du tassement de la fondation eis¢ fselon les exigences du Manuel Canadien des
Fondations. Nous avons Vérifié que les tassemenlta bndation sont inférieurs a 25 mm. Dans
le cas général, le tassement des fondations estiane du tassement immédia}, (du tassement

de consolidation (¥ et du tassement de consolidation secondajy¢g@uation [2.47]).

S=S;+Sc+ Sg [2.47]

Dans les sols granulaires, le tassement total camapuniquement le tassement immeédiat. Ce

tassement se calcule a I'aide de I'équation [2.4&8%¢ée sur la théorie de Boussinesq :

1—v?
E

si = qsB Ct [2.48]

Ou g est la pression moyenne exercée par la fondatiole sol, égale & + P;)/(LB), v est le
coefficient de Poisson du sol, E est le module deng du sol et Cest un coefficient sans
dimension qui est fonction de la forme et de |xiH#ité de la fondation. Ce dernier se calcule
par interpolation linéaire a partir des valeursrd@es dans le tableau 2.20.



Tableau 2.20 : Calcul du coefficient C

L/B | Cs

1,5 1,06
50 | 1,70
10,0| 2,10

2.4.3 Dimensions des fondations
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Les dimensions des fondations des six murs de defeour chacun des deux profils de sol

définis a la section 2.4.1, pour la combinaisorckarges la plus critique, a savoir la n°1, sont

données aux tableaux 2.21 & 2.26.

2.4.3.1Profil de sol INF

Tableau 2.21 : Dimensions des fondations pour rejecles efforts correspondant aux

résistances nominales en flexion des sections dtam® a la base des murs de refend — profil de

sol INF
P M L B H Tassements
() | Gmy | @y | ) | @m) | (kpay | Armature (mm)
M1-M6 | 5048 | 22 414 10,00| 4,30| 0,95| 485 | 21-30M @ 200 mm 4,14
M2 —-M5 | 5048| 27576 10,60| 4,90| 1,10| 545 | 30-30M @ 160 mm 4,05
M3 5048| 22414 10,00| 4,30| 0,95| 485 | 21-30M @ 200 mm 4,14
M4 6 338| 25764 10,10( 4,40| 0,95| 495 | 23-30M @ 190 mm 4,97

Tableau 2.22 : Dimensions des fondations pour nejpecles efforts correspondant a un facteur

R4Ro égal a 2,0 — profil de sol INF

Pt M¢ L B H Oadm Tassements
Armature

(kN) | (kNm) | (m) | (m) | (m) | (kPa) (mm)

M1—M6 | 5048| 41149 12.40| 6,70| 1,15| 716 | 413°M @ 160 mm ;¢
avec etriers

M2 — M5 | 5048| 63958 15,00| 9.30| 1,20| 954 | 6135M @ 150 mm —, Lo
avec etriers

M3 | 5048| 33554 11.40| 5.70| 1.15| 622 | 303°M @ 190 mm 5 o)
avec etriers

M4 | 6338| 55398 13,30| 7,60 1,20| 799 | °/3SM @ 150mm o,
avec etriers
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Tableau 2.23 : Dimensions des fondations pour nejpecles efforts correspondant a un facteur

R4Ro égal a 5,6 — profil de sol INF

P M L B H Tassements
Ny | gm) | m) | m) | m) (ﬂ?dg) Armature (mm)
M1-M6 | 5048 14696 9,20 | 3,50 0,85| 405 | 10-30M @ 370 mm 4 .45
M2 -M5 | 5048| 22841 10,10| 4,40| 0,95| 495 | 22-30M @ 200 mm 410
M3 5048| 11983 8,90 | 3,20 0,75| 374 8-30M @ 430 mm 4 59

M4 6338| 19783 9,60 | 3,90 0,90| 445 | 14-30M @ 280 mm 5,22

2.4.3.2Profil de sol SUP

Tableau 2.24 : Dimensions des fondations pour rejueeles efforts correspondant aux

résistances nominales en flexion des sections dtam® a la base des murs de refend — profil de

sol SUP
P M¢ L B H Oadm Tassements
Armature
(kN) | (kNm) | (m) | (m) | (m) | (kPa) (mm)
M1—M6 | 5048| 22414 9,60 | 3.90 0,90| 732 | 24-30M @ 160 mmh 1,72
M2 — M5 | 5048| 27576 10,30| 4.60| 1,10| g47 | 3230M @ 150 mm ) L
avec etriers
M3 | 5048| 22414 960 | 3,90 090 732 | 24-30M @ 160 mm 1,72
M4 | 6338| 25766 9.60 | 3.90 0,90| 732 | 2°3OM @ 155mm . 4
avec etriers

Tableau 2.25 : Dimensions des fondations pour nejpecles efforts correspondant a un facteur
R4Ro égal a 2,0 — profil de sol SUP

Ps M¢ L B H Oadm Tassements
Armature

(kN) | (kNm) | (m) | (m) | (m) | (kPa) (mm)

M1—M6 | 5048| 41149 12.20| 6,50| 1,15| 1 147| 4235M @ 150 mm—, .,
avec etriers

M2 — M5 | 5048| 63958 15,00/ 9.30| 1,20/ 1 568| 613°M @ 150 mm g
avec etriers

M3 | 5048| 33554 11,10/ 5.40| 1,15| 975 | 313®M @ 170mm o4
avec etriers

M4 | 6338| 55398 13,00 7,.30| 1,20 1 269/ 28-3°M @ 150mm -, .
avec etriers
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Tableau 2.26 : dimensions des fondations pour nelpedes efforts correspondant a un facteur
R4R, €gal a 5,6 — profil de sol SUP

Ps Mg L B H | Qadm Tassements
Armature
(kN) | (kNm) | (m) | (m) | (m) | (kPa) (mm)
M1-M6 | 5048| 14696 8,60 | 2,90 0,85| 563 | 8-30M @ 390 mm 1,96

24-30M @ 160 mm
avec étriers

M3 5048| 11983 8,40 | 2,70 0,75| 528 | 7-30M @ 420 mm 2,01
M4 6338 19785 9,00 | 3,30/ 0,90| 631 | 12-30M @ 280 mm 2,27

M2 -M5 | 5048| 22 841 9,60 | 3,90 0,95| 732 1,71

2.5 Conclusions

Ce chapitre nous a permis de présenter les casticjees du batiment de 10 étages en béton
armeé, situé a Montréal (site de catégorie C), étuldins ce mémoire de maitrise ainsi que les
étapes ayant conduit au dimensionnement du systmeésistance aux forces sismiques,

composés de six murs de refend simples ainsi gquéamception des fondations.

Le batiment a tout d’abord été analysé a lI'aidéadméthode modale du spectre de réponse, en
accord avec les exigences du CNBC 2005. Les murefdad ont été supposeés ductiles;:aR

donc été pris égal a 3,5 ef &al a 1,6.

Une fois les efforts obtenus, les murs de refendébéd dimensionnés selon une approche de
conception par capacité, en accord avec les exégede la norme canadienne de béton CSA
A23.3-04. La conception a été basée sur I'hypothgsene rotule plastique va se former a la
base des murs pendant que le reste des murs awsdéssla rotule plastique reste dans le

domaine élastique.

Finalement, les fondations sur lesquelles repdssninurs de refend ont été dimensionnées pour

différents niveaux de sollicitations dus aux charig¢érales. Elles ont été concues :

- pour des efforts correspondant aux résistances nabesi en flexion des sections

d’armature situées a la base des murs supportés;

- pour des efforts correspondant aux charges sismiglastiques divisées par un facteur
R4Ro égal a 2,0;

- pour des efforts correspondant aux charges sismiglastiques divisées par un facteur
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CHAPITRE3  MODELISATION DE LA STRUCTURE

Ce chapitre décrit tout d’abord, a la section &lmodele utilisé pour représenter I'interaction
sol — structure. Les détails de la modélisation mess de refend sont ensuite présentés a la
section 3.2. Aux sections 3.3 et 3.4 sont finalenpe@sentés les résultats d’études paramétriques

visant a valider ces deux modéles.

A noter que le nom des éléments OpenSees utitisésré en italique.

3.1 Modélisation de l'interaction sol-structure (ISS)
3.1.1 Objectifs et hypotheses du modele ISS

L'objectif du modeéle ISS est de représenter le aom@ment non-linéaire d’'une fondation
superficielle, supposée partiellement rigide, repbsur un massif de sol pulvérulent. Ce modele
doit étre capable de simuler le comportement mgjastidu sol ainsi que les non-linéarités

géométriques engendrées par le décollement dedafion.

Plusieurs hypothéses ont été faites concernamrigortement du modele ISS. Premiérement,
nous avons supposé un comportement 2D de la famddigure 3.1) : seules les translations
selon les axes x (horizontal) et z (vertical) amse la rotation autour de I'axe y (horizontal) tson
possibles. Cependant, nous avons supposé quefficien¢ de frottement du sol au contact avec
la fondation est suffisamment grand pour qu’il aiy pas de glissement horizontal possible. Pour
des batiments élancés ou de grandes hauteurs hgetiehése est raisonnable puisque les effets
de la translation horizontale de la fondation surélponse de la structure sont négligeables devant
ceux dus a son basculement (Jennings & Bielak, )L®¥hs le cas présent, la fondation posséde
donc uniquement deux modes de vibration : la tediosl verticale selon I'axe z et la rotation
autour de I'axe y. Deuxiémement, nous avons faigdothése qu’il existe sous la fondation une
fine couche drainante qui dissipe les pressiorerdtitielles, éliminant ainsi I'effet de succion
(section 3.1.3.5) et permettant le décollemenbigylde I'interface. Troisiemement, nous avons
supposé que la fondation repose sur le sol afin’gneastrement de la fondation n’entrave pas le
phénomeéne de basculement. Nous avons donc négligénie de profondeur Npour le calcul

de la capacité portante ultime (section 2.4.2.8%iajue les coefficients d’encastrement pour le

calcul des rigidités verticale et rotationnellesli (section 3.1.3.4).
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g

Mode de translation verticale selc Mode de basculement autour ¢

Figure 3.1 : Modes de vibration considérés poundeléle ISS

3.1.2 Description du modéle ISS

Le modéele utilisé pour tenir compte de I'ISS repgse le concept de « Beam on Nonlinear
Winkler Foundation » (BNWF) (Harden et al., 2005. fondation de chaque mur de refend est
modélisée par une poutre élastique reposant suroambre fini de ressorts non-linéaires. La
poutre est composée d'un ensemble d’éléments <«goutélastiques unidimensionnels
(elasticBeamColumn elemgnayant trois degrés de liberté par nceuds afimegeesenter les
déformations horizontales, verticales et en rotatidhaque ressort non-linéaire, indépendant des
autres, est modélisé par un élément unidimensiodeelongueur nullezeroLength element
auquel est associé le matériau non-liné@rSimplel(Boulanger, 2000b). Ce matériau, décrit a
la section 3.1.3, suit une loi de comportementpgumet de représenter a la fois le comportement
inélastique du sol (non-linéarité due au matéretue décollement des fondations (non-linéarité
géométrique). Le modeéle est donc capable de rams¥de tassement permanent de la fondation
et le phénomene de basculement. Son comportemstérétque permet de tenir compte de la
dissipation d’énergie qui survient pendant ces raatke vibration. Il est également possible de

tenir compte de la dispersion des ondes (amortisseradial).

La fondation dans le modeéle ISS se compose d'un@pzentrale, de longueuryly, et d’'une
zone a chaque extrémité, de longueghz LLes ressorts de la partie centrale sont espacésd
alors que les ressorts des zones d’extrémitedebn accord avec FEMA 356, les ressorts aux
extrémités sont plus rapprochés que ceux dansriée pentrale de facon a bien capturer le
phénomeéne de basculement de la fondation. La tégides ressorts aux extrémités de la
fondation (Kng est différente de celle des ressorts de la pasigrale (k.4 de facon a

représenter une répartition non-uniforme des coriés sous la fondation (contraintes aux
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extrémités plus importantes qu’au centre) lorsqele-ci est soumise a des charges axiales. A
noter que le ressort a chaque extrémité de la farda une rigidité, K.q exi qui lui est propre car

il a une surface tributaire réduite de 50% par oapR celle des autres ressorts des zones
d’extrémité. Cette variation de la rigidité perm@&galement de reproduire implicitement la
rigidité rotationnelle du sol. La procédure suiyeur le calcul de la rigidité des ressorts est
présentée a la section 3.1.3.4.

r7 N\

Le modele ISS utilisé dans les analyses est scis@matla figure 3.2 alors que les parametres
définis dans cette section sont illustrés a laréd®i3.

Superstructure

H
i

H

i
elasticBeamColumn
element 1 1

» fondation

zeroLength element
(QzSimplel)

Figure 3.2 : Schéma de principe du modéle ISS

€hia € 0,5€n
> >
< <l >« . .
L L L Surface tributaire
end mid end des ressorts
.. N TR
Lend ; Lmld Lend
eend O'Sgndl Q“id 0'5'%@ ’]
— - | ot —
.. =..= D = . ... - ...
2 T A s EE A
//‘ 4 7 Y 7.
Kend ext K end Kmid
Cend ext c end led

Figure 3.3 : Définition des grandeurs caracténggidu modeéle ISS
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3.1.3 Matériau QzSimplel

Le matériauQzSimplela été implémenté dans OpenSees par Boulanger {RO0E principe
général de ce matériau repose sur I'hypothéseeajgellpeut étre subdivisé en deux zones : une
zone a proximité de la fondation, nommée champhmpoet une autre plus éloignée, nommée
champ lointain. Le champ lointain correspond &lgian dans laquelle l'interaction entre le sol et
la structure est négligeable ; le comportement elée czone est influencé uniquement par la
propagation des ondes sismiques et la dissipatiénedjie est de type radiale (amortisseur
visqueux). Le champ proche représente la partiendieu en interaction avec la fondation ;

toutes les non-linéarités (géométrique, matérigligynt concentrées.

Le comportement non-linéaire global (g-z) du maig@zSimplelest représenté a l'aide de trois

éléments en série (figure 3.4) :

= Un ressort élastique (d)zen paralléle avec un amortisseur visqueux (chiamgain)
= Un ressort rigide-plastique (zchamp proche)
» Un élément «gap » (fzreprésenté par un ressort non-linéairkzfy et un ressort

bilinéaire élastique (eg®) en paralléle (champ proche)

elasticBeamColumr

elements
A T A
Z
Ressort
bilinéaire noﬁ?lisnsgzgre
élastique (q*-2%)
Champ (a-2)
proche
Ressort
rigide-plastique Zeég;ne;r%th

(g-2)

X

Amortisseur
visqueuxl=

Ressort
élastique
Champ (q-2°)
lointain

iz

Figure 3.4 : Eléments en série permettant de reptésla loi de comportement non-linéaire
globale du matériaQzSimplel
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La loi de comportement associée a ce matériaucgssymeétrique et est caractérisée d’une part,
par une charge ultime en compression et d’autrg par une réduction de la force de rappel a
mesure que la fondation se souléve, force qui fpait tendre vers zéro. Les équations pour la
décrire sont similaires a celles servant a détailei de comportement du matériRySimplel

présentée dans les travaux de Boulanger et al9)199

Au début des cycles de chargement, I'élément plastiest rigide et il le demeure tant que la
charge q qui s’exerce sur I'élément reste danddgep-C.qui: < q < Crquit, C €étant le ratio
do/quit (0o représente la charge qui correspond a la prenpiatification du sol et g sa
capacité portante ultime). Seul I'élément élastigakeactif et la loi de comportement est décrite

par I'équation [3.1] :
q= KinZe [31]

Ou K, est la rigidité élastique initiale de I'élément gtest la charge correspondant au

déplacement®z

Deés que la charge q dépasse la charge de prentstdigation @, I'élément plastique devient
alors actif et son comportement est décrit pauléipn [3.2] :

CZsg
CZsg + |zp —Z

q = quit — (Quic — o) ( pl)“ [3.2]

0

Ou q est la résistance ultime du matériagp, est le déplacement pour lequel 50% de apt
mobilisée,zg est le déplacement pour lequel survient la piaatibn (q = @) et ¢ et n sont des
constantes qui contrélent la forme de la courbé. d-a charge q maximale atteinte devient le
nouveau seuil de plastification de référence dugsdCe seuil va étre augmenté a chaque fois que
la charge g exercée va dépasser la chaggprérédente. Le ratio \Gva donc également
augmenter. La plage de q pour laquelle I'élémeastmiue reste rigide peut donc se déplacer et
augmenter continuellement a mesure que les cytlggeela plastification progresse. Cette plage
a une valeur maximale égale a,@f Le matériauQzSimplelest par conséquent trés intéressant
des que nous considérons des chargements cyclipuisgu’il garde « en mémoire » les

contraintes qui ont été appliquées aux cycles peus.

L’élément « gap » est la combinaison d’un resaditast une loi bilinéaire élastique®(g’) placé
en paralléle avec un ressort ayant un comportemamiinéaire (6z°. Le premier ressort est

relativement rigide en compression et extrémemenitie en traction (soulévement) alors que le



73

second ressort est non-linéaire et sert & moddissuccion éventuelle du sol sur la fondation

lors du soulévement. Leurs comportements respexdifs décrits par les équations [3.3] et [3.4].

c—_18 Zso _ Zsp 3.3]
q A Gule Zso + 50(zg —2z8)  zg0 — 50(zy — z8) '

ou z¢ et z; représentent les déplacements maximums (respeive positif et négatif)
atteints, dans la zone du champ proche-(Z), au cours des cycles de chargement précédents.
lls sont initialement posés égauxsg 200 et —gy/100, respectivement.

Zsg )
Zso + 2|Zg — Z§|

q = Caquie — (Cqquic — 95)( 3.4]

ou G est le ratio entre la force de succion maximalg,et

Les constantes c, n et €aractérisant I'allure de la loi de comportememtnaatériau sont tirés
des travaux de Vijayvergiydl977) et de Reese et O'Neill (1988) et sont rédoés dans les
travaux de Boulanger (2003). Pour un sable, ¢ gsé ggale a 12,3, n est prise égale a 5,5 et
enfin G est prise égale a 0,3. Pour une argile ¢, n,eta@nt respectivement 0,35, 1,2 et 0,2.
L’allure de la loi de comportement du matéri@aSimplelest illustrée a la figure 3.5 a). La
différence entre la loi de comportement associém &able et celle associée a une argile est

illustrée a la figure 3.5 b). La figure 3.6 illustia réponse cyclique du matériau.

1,¢
1200®: @
Qg : 0,8
|
~ 800 !
= ! . 0,6
~ | =
2 g
~ © 04 ;
T 400 | — - _ / Argile (Reese & O 'Neill, 1988)
o @ Elément élastique actif P — Sable (Vijayvergia, 1977)
 Elément plastique actif 4
0 OO 4 8 12
02z 4 7 (mm)® 1z zlz,
a) b)

Figure 3.5 : Loi de comportement du matéi@Simplel a) allure de la loi de
comportement b) influence des constantes c, n etiid’allure de la loi de comportement
[Adaptée de : (Raychowdhury, 2008)]
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Figure 3.6 : Réponse cyclique du maté@aBimpleJAdaptée de : (Boulanger, 2000b)]
Les parametres a définir dans OpenSees pour casactdée matériauQzSimplelsont les

suivants :

= Le type de sol, c’est-a-dire un sol pulvérulenb(gpou cohérent (argile)

* La capacité portante ultime du soli{q

= Le déplacement pour lequel 50% de la capacité pigridtime du sol est mobiliséesgy
» La capacité de succion du sol sur la fondation (TP)

= L’amortissement radial dans le sol{c

Les sections 3.1.3.1 a 3.1.3.6 détaillent les pataes retenus pour les analyses.

3.1.3.1Type de sol modélisé

Les caractéristiques des profils de sol (sectighl®.utilisées pour le dimensionnement des
fondations sont représentatives des sols granslagacontrés a Montréal. Nous avons par
conséquent utilisé les constantes de Vijayverglgd 7), définies pour un sable, afin de préciser
I'allure de la loi de comportement du matér@uSimplelLes constantes c, n et @ilisées sont

récapitulées dans le tableau 3.1.

Tableau 3.1 : Constantes c, n eu@lisées pour définir |la loi de comportement daténiau

QzSimplel
c 12,3
n 5,5

C 0,3
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A noter que par la suite, le terme « plastificatitnsol » signifie que la pression q exercée dans
le sol est supérieure a 30% dg.q

3.1.3.2Capacité portante ultime du sol (Q)

La capacité portante ultime du sol,{jg associée aux dimensions de chaque fondatioruesrg

la section 2.4, a été calculée a I'aide de I'équmfR.26]. Elle est égale a deux fois la capacité
portante admissible {gr), présentée, pour chaque fondation, aux tablefiix @ 2.26. La valeur
de capacité portante ultime () associée a chaque ressort a été calculée a taidéquation

[3.5]. La valeur de g est multipliée par la surface tributaire de chaessort.
Quit = quit- B-€; [3.5]

Ou e représente I'espacement entre les ressorts @8nq OU @nd2 suivant la position du ressort

sous la fondation — figure 3.3) et B est la largdeita fondation.

3.1.3.3Déplacement g

Le paramétre s représente le déplacement pour lequel 50% depac@a portante ultime est
mobilisée. Connaissant la rigidité élastique ifetidu sol K, (Kmig, Kend OU Keng ext SUiVant la
position du ressort sous la fondation — figure ,3iBest possible de calculekozpuisque la
capacité portante ultime du sol Qest également connue. Le parametgeest calculé a I'aide
de I'équation [3.6].
250 = Kiar 2.6
in
ou ko est un facteur tiré des travaux expérimentaux igeyvergiya(1977), pris égal a 1,39 dans

le cas présent etijKest la rigidité initiale des ressorts explicitéla dection 3.1.3.4.

3.1.3.4Rigidité initiale des ressorts (K,)
3.1.3.4.1 Théorie

De nombreux résultats de travaux expérimentaux smengle comportement sous chargements
cycligues des fondations superficielles ont mis émidence que, lorsque le phénoméne de
basculement survient, le sol a tendance a se tasaese densifier aux extrémités des fondations

(section 1.1.3). Cela s’explique par le fait quesdm’'une des extrémités se souléve, l'autre se
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retrouve fortement chargée. La rigidité aux exttémide la fondation se retrouve donc plus
élevée gue celle au centre. Afin de prendre en t®egcomportement dans une modélisation de
type Winkler, il est possible d’associer le degeédénsification du sol au degré de couplage qui
existe entre la rigidité verticale et la rigiditétationnelle du systéme. La méthode simplifiée

proposée par FEMA 356 (section 1.1.1) permet die tempte de ce phénoméne.

A partir de cette méthode, Harden et al. (2005),dgiveloppé une facon plus rigoureuse pour
estimer g et kng Alors que dans FEMA 356, la longueug,d-des zones d’extrémité est
constante et égale a B/6, la méthode proposée quaiehl et al. suppose que.dest fonction du
ratio B/L. Cette méthode part de I'hypothése quiengueur lhq €st contrdlée par la valeur de la
rigidité rotationnelle qui n’est pas fournie parrigidité surfacique verticale, autrement dit par
leur degré de couplage. Sdif_, un parameétre traduisant a la fois le déficit dgidiié
rotationnelle du systéme et le couplage entre dalité verticale et la rigidité rotationnelle,
calculé a I'aide de I'équation [3.7].

K,
Koy ~BLYy 3.7]

cK =
R-V Key

Ou BL est l'aire de la fondation gtést son inertie rotationnelle.

Si CK_y est nul, K et Ky ne sont pas couplés. Dans ce cas, la rigiditéhague ressort est
constante sur toute la longueur de la fondatigrgate a k (équation [3.8]).

K. _ Key

= BL. 1 [3.8]

y

Dans le cas contraire, une rigidité supérieurenésessaire aux extrémités pour que la rigidité
rotationnelle globale du systéme soit correctexpiession de d.q est donnée a I'équation [3.9].
Le développement mathématique permettant d’abauwtette expression est détaillé dans Harden
et al. (2005).

y
1 _ CK_ 3
Loy = 05L—L <%> [3.9]

Une fois que Lng est connue, les rigidités surfaciques verticaks zbnes d’extrémités et de la
zone centrale peuvent étre calculées de faconcuedes rigidités verticale et rotationnelle du

systéme soient équivalentes a celles du sol (eansafB.10] et [3.11]).
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Kz

Kmia = - [3.10]
K Kg

kend :B—E-l—cg_vl_y [311]
y

Dans notre cas, les rigidités Kt K, eétant fortement couplées, nous avons choisi |hoolét de
Harden et al. pour calculer les rigidités des msstans la partie centrale et aux extrémités de la
fondation (équations [3.10] et [3.11]). Le calcelsdrigidités K et Ky est explicité a la section
3.1.3.4.2.

3.1.3.4.2 Calcul des rigidités initiales des ressorts

Les rigiditées K et Ky, (équations [3.10] et [3.11]) ont été calculéesaidé des équations
développées par Gazetas (1991) et présentées ddosadlds et al. (2006). Ces équations sont
données au tableau 3.2; & Ky, ont eté calculées respectivement a l'aide desti@mse3.15] et
[3.16]. Ces équations sont cependant valides umguoe dans le cas d’analyses statiques. Pour
pouvoir étre utilisées dans des analyses dynamiceless doivent étre multipliées par des
coefficientsk;, etk(9y (équations [3.12] et [3.13]). Ces coefficientstsimmction du rapport entre
la longueur et la largeur de la fondation (L/B),ahefficient de Poisson du sl @insi que d’un

parametre @ calculé a I'aide de I'équation [3.14].

K, = kJK, [3.12]

K’ey = k'eyKey [3.13]
wB

e 14

=l Ve [3.14]

Ou w est la pulsation de la sollicitation, B est lagkur de la fondation ets\est la vitesse de

propagation des ondes de cisaillement.
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Tableau 3.2 : Calcul des rigidités globales duésyst[Source : (Mylonakis et al., 2006)]

Rigidité surfacique statique

Mode de ( y
vibration B/ J )
Z M
Translation 2G'L A 075
verticale selon z| Xz = T3 (0:73 +1,54 (m) [3.15]
! 0.15
Basculement K, = 3G 075 L 5.16]
autour de 'y y=1yY \B

Dans le cas présent, le rapport L/B varie entreel 1, avec une valeur moyenne de 2,3. Pour le
calcul du parameétrepail faut connaitre la pulsationn] de la sollicitation. Considérant les
spectres des accélérogrammes enregistrés pendsgisihee ayant frappé la région du Saguenay
(Québec, Canada) en 1988 (Commission GéologiqueCdoada, 2008), nous avons fait
I'hnypothése que la fréquence dominante des saitioins sismiques pouvant se produire au
Québec est de 'ordre de 10 Hz. Sous cette hypettesacteur @avarie dans le cas présent entre
0,3 et 1,6, avec une valeur moyenne de 0,7. LeorajyB ainsi que le parameétrg associés a

chaque fondation, pour chacun des deux profilsalle@nsidéré dans I'étude, sont résumés au

tableau 3.3.
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Tableau 3.3 : Paramétrg et rapport L/B pour toutes les fondations dimemsées a la

section 2.4
PROFIL DE SOL PROFIL DE SOL
INF SUP
L B L B
m | m|YB % m | m VB
M1-M6 | 10,0 4,3| 2,3] 0,8 9,4 39 2b 04
c| M2—-M5 | 10,6| 49| 22| 0,9 100 46 272 05
= M3 10,0 4,3| 2,3 0,8 9,4 39 26 04
M4 10,1| 44| 2,3 0,8 9,4 39 26 04
2 M1-M6 | 124 6,7| 19 12 120 6,6 19 0,7
al"l’: M2-M5 | 150] 9,3| 16/ 18 150 983 1,6 10
& M3 11,4| 5,7 20 10 110 54 21 0.6
= M4 13,3 76| 18 1,3 130 7,83 18 0,8
© M1-M6 | 9,2 35| 2,6/ 0, 8,6 29 30 03
é M2-M5 | 10,1 4,4 2,3] 0,8 9,4 39 2b 04
& M3 8,9 3,2 2,8/ 0, 8,4 2,7 3,1 03
= M4 9,6 3,9 2,51 0,7 9,0 3,3 2/ 04

Le facteurk, se détermine graphiquement a l'aide des abaquesédodans Mylonakis et al.
(2006). Malheureusement, aucun abaque n’est disj@opour les coefficients de Poissoi) des
sols étudiés dans le cas présent (0,3 pour lel pl@fsol INF et 0,25 pour le profil de sol SUP).
Nous avons donc raisonné sur I'abaque corresporadamiv le plus proche de ceux des sols
étudiés, soit un de 0,4 (figure 3.7). Considérant la valeur moyedun@arametreqeet de L/B, le
facteurk, correspondant est trés proche de 1,0. Nous avansfdit I'hypothése qué, est égal

a 1,0 dans le cas présent.

Le facteurkg, est, quant a lui, calculé a l'aide de I'équati@ilf]. Cette équation, fonction

également du paramétrg ast valable pour un coefficient de Poisson ieféria 0,45.

kg, = 1 — 0,30a, [3.17]

Les équations présentées au tableau 3.2 sont saliiguement pour des fondations se trouvant
en surface. Pour tenir compte de leur encastrenhams le sol, les équations [3.15] et [3.16]
doivent étre multipliées par des coefficients déppks par Gazetas (1991). Dans le cas présent,

et ce dans le but de pouvoir observer le basculedenfondations, nous avons supposé que les
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fondations étaient a la surface du sol. Par corm#@guaucun coefficient n'a été appliqué aux

rigiditésK;, etKpy, pour tenir compte de I'encastrement des fondations
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Figure 3.7 : Détermination du coefficigt pour le calcul de la rigidité verticale dynamique
[Source : (Mylonakis et al., 2006)]

Une fois les rigidités globalds, etKjg, calculées, la rigidité surfacique associée a obamue
de la fondation est calculée a l'aide des equat[Br0] et [3.11] (ou K et Koy doivent étre
remplacées pdf; etKg,). La rigidité associée a chaque ressort du md&Seest ensuite obtenu

en multipliant la rigidité surfacique par la sudatibutaire du ressort (équation [3.18], [3.19] et
[3.20]).

Kmia = KmiaBémia [3.18]

Kend = KendBeena [319]
€end

Kend ext = KenaB ezn [3.20]

3.1.3.5Capacité de succion du sol

Il est possible de donner aux ressorts une fadsistance en traction afin de traduire la capacité
de succion du sol sur la fondation. Dans le maté@aSimple] cette résistance en traction est

définie comme un certain pourcentage de la capaltitee du sol (0% a 10% deyf).

Dans le cas présent, nous avons négligé l'effesudeion du sol (section 3.1.1), aprés avoir
cependant testé l'influence de ce parameétre sufpense de la structure lors de I'étude
paramétrique présentée a la section 3.3.
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3.1.3.6Amortissement radial

Il existe deux types d’amortissement dans un salamortissement interne di au comportement
hystérétique du sol (amortissement hystérétiguejneamortissement dd a la dispersion des
ondes sismiques (amortissement radial). Dans leelad&S, I'amortissement hystérétique est
pris en compte a travers la loi de comportementim@&aire du matéria@zSimplelalors que

I'amortissement radial est pris en compte a I'aldd’amortisseur visqueux placé dans le champ

lointain du matéria@zSimpleXfigure 3.4).

L’amortissement radial a été calculé a I'aide dgesaéions proposées par Gazetas (1991) et
présentées dans (Mylonakis et al., 2006). L’amsetigent radial associé au mode de translation
verticale (G) de la fondation a été calculé a I'aide de la faer]3.21].

C, = pViaBLE, [3.21]

ou p est la masse volumique du sol,,\ést la vitesse de Lysmer égalé,&vs/(n(l — v)), BL
est la surface de contact de la fondation aveollets, est un coefficient déterminé a l'aide de
I'abaque de la figure 3.8. Ce coefficient est famctdu parameétrepaet du rapport L/B explicités
a la section 3.1.3.4.2. Considérant la valeur mogeatu parametrey &t du rapport L/B, le facteur
¢, correspondant est trés proche de 1,0. Nous avansfdit I'hypothése que le coefficiefit est

égal a 1,0 par la suite.
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Figure 3.9 : Coefficien€g, pour le calcul
Figure 3.8 : Coefficient, pour le calcul . _
de I'amortissement radial [Source :

de I'amortissement radial [Source : _
(Mylonakis et al., 2006)]

(Mylonakis et al., 2006)]

L’amortissement radial associé au mode de bascule(@,) de la fondation a été calculé a

I'aide de I'équation [3.22].

Coy = PVialyCoy [3.22]

Est | est le moment d'inertie de la fondation par rapgorson axe de rotation €g; un
coefficient déterminé a l'aide de l'abaque de Igufe 3.9. Ce coefficient est fonction du
paramétre @et du rapport L/B explicités a la section 3.13.€£onsidérant la valeur moyenne du
parametre @et du rapport L/B, le facteuf; correspondant est tres proche de 0,5. Nous avons

donc fait I'nypothese quég, est égal a 0,5 par la suite.

Une fois les amortissements globauxe€ Gy calculés, il faut les répartir entre chaque ressor
modéle ISS. Pour cela, nous avons, dans un preteieps, ramené Cet G, a des

amortissements surfaciques, a I'aide des equafBoR3] et [3.24].

C

c, = B—i [3.23]
C

Coy = % [3.24]

y
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L’amortissement associé ensuite a chaque ressomatiele ISS est obtenu en multipliant
I'amortissement surfacique par la surface tribetd ressort (équations [3.25] et [3.26]).
Crad z = C,Bej [3.25]
Crad oy = CoyBe; [3.26]

Ou e représente I'espacement entre les ressorts @8nq OU @nd2 suivant la position du ressort
sous la fondation — figure 3.3) et B est la largdeita fondation.

Dans le cas présent; ke peut pas étre egal @ puisque les coefficients, et cg;, ne sont pas
égaux, Or, comme il est impossible d’assigner dansodéle ISS un amortissement différent
suivant le mode de vibration de la fondation pebhdamalyse dynamique, la seule facon de
représenter a la fois et gy est de faire varier 'amortissement assigné awhagssort le long de
la fondation (selon une méthode similaire a cellepdee pour le calcul de la rigidité des
ressorts). Le probleme de cette solution est qu'ela pas vraiment de sens physique. Nous
avons préféré opter pour une valeur d’amortissencenstante le long de la fondation en
reproduisant uniquement dans le modéle ISS l'ass®inent associé au mouvement de
basculement de la fondation. Ce choix a été mapae le fait que cette étude a pour but
d’analyser I'impact du basculement des fondatiamsle comportement des murs de refend.
L’étude paramétrique présentée a la section 3.8 aqermis de valider cette hypothése.

3.1.4 Propriétés de la fondation

La fondation est modélisée par un ensemble d’él&nepoutre » élastiques unidimensionnels,
comme illustré a la figure 3.2. Plusieurs hypotkgsertant sur I'inertie des ces éléments ainsi
que sur les restrictions imposées aux noceuds onfaéts. Tout d’abord, nous avons fait
I'hypothése, a la section 3.1.1, que la fondatiansdle modéle ISS est élastique. Les propriétés
(Is, Er et A) des éléments « poutre » composant la fondatibéténcalculées afin de représenter
les propriétés fissurées du béton. L’inertie des éléments est égale a un certain pourcenigge (
de l'inertie de la section brutegy)Ide la fondation. Pour déterminer le coefficien},(nous avons
examiné les courbes P-delta obtenues de Respoffefilr toutes les sections de semelle
déterminées a la section 2.4. Nous avons ensudeléapour chaque fondation, le rapport entre
I'inertie correspondant au début de la fissuratieh et I'inertie de la section brutey)l La valeur

deas pour chaque fondation est donnée au tableaul3:dri¢ entre 0,15 et 0,41, avec une valeur
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moyenne égale a 0,27. Le module élastigue dEs éléments est calculé a I'aide de I'’équation

[2.3], en supposant une résistance maximale en @ssipn du bétorf) égale a 30 MPa. Enfin,

I'aire de la section (A est égale a I'aire de la section brutg)(de la fondation.

Tableau 3.4 : inertie des sections brugp€t fissurée () des fondations — calcul de

PROFIL DE SOL INF

PROFIL DE SOL SUP

Iy ler lerll g Iy ler lerll g
(10°mm* | (1mm?*) | (o) | (1 mm*) | (1mm?) | (a)
M1 — M6 307 72 0,23 237 70 0,20
<] M2-M5 543 140 0,26 510 147 0,20
= M3 307 72 0,23 237 70 0,20
M4 314 78 0,25 237 72 0,31
o[ M1-M6 849 287 0,34 824 291 0,35
4/ M2—M5 | 1339 466 0,35 1339 466 0,35
E 722 215 0,30 684 219 0,32
2 M4 1094 426 0,39 1051 429 0,41
o[ M1-M6 179 28 0,16 148 22 0,15
L] M2 M5 314 75 0,24 279 79 0,20
SYE 113 17 0,15 95 15 0,16
=YY 237 44 0,18 200 37 0,10

Ensuite, nous avons fait I’hypothése, toujours seletion 3.1.1, que la fondation est partiellement

rigide. Dans le modeéle ISS, nous avons supposéagpertion de poutre dans la partie centrale

de la fondation (de longueurk) a une rigidité en flexion infinie, a cause detéasence du mur

de refend. Par conséquent, la rotation de chaquel wesla partie centrale a été liée a la rotation

du nceud a la base du mur de refend (commBndalDOR de facon a ce que la fondation ait un

comportement monolithique sur la longueysgl Dans les zones d’extrémités de la fondation,

aucune contrainte quant a la rotation des nceudst@’'appliquée.

Pour finir, nous avons décidé de négliger le gheset de la fondation selon I'axe x (section

3.1.1). Pour cela, le déplacement horizontal (s&ote chacun des nceuds de la fondation a été

bloqué.
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3.2 Modélisation des murs de refend (MR)

3.2.1 Introduction

Pour effectuer I'analyse dynamique non-linéairend’wstructure, il faut choisir d’'une part de
quelle fagcon vont étre modélisés les éléments tstraiex et d’autre part avec quelles lois de
comportement hystérétiques. Il existe principaleintiux types de modeles non-linéaires pour
représenter les éléments structuraux, classés bmlomegré de complexité et de raffinement :
d’'une part les modéles globaux et semi-globaux @tesdmultifibres et modéeles multicouches),
basés sur des éléments « poutre » et d’autre gmnnbdeles complets qui s’appuient sur des
éléments finis. Les principes généraux de ces raedsnt présentés dans le livre de Mazars et
Millard (2004). Dans le cas présent, nous avongddate modéliser les murs de refend a l'aide
d’'un modéle multifibre (appelé modéle MR par latsyidécrit a la section 3.2.2.1. Ce type
d’approche a l'avantage de générer des problemdasiltke raisonnable (comparativement aux
modeles qui s’appuient sur les éléments finis) touteproduisant de facon tres satisfaisante le
comportement des éléments (comparativement aux lesoddmplifiés globaux), a condition
toutefois que la discrétisation, les conditions dimites ainsi que les lois de comportement
soient bien appréhendées. Les lois de comportechebiton et de I'acier d’armature utilisées

pour les analyses sont présentées a la sectich2.2.

3.2.2 Description du modéle MR
3.2.2.1Mod¢élisation des éléments structuraux

Chaque mur de refend composant le SRFS du batian&sttide est représenté a I'aide du modéle
MR. Le principe général de ce modéle multifibre @2 schématisé a la figure 3.11 : le mur de
refend est représenté par un ensemble délémentpoutre » non-linéaires
(nonlinearBeamColumn eleméigfigure 3.11 a)). Chacun de ces dix élémentsutrpo> (un par
niveau) est divisé en plusieurs sections droitigsi@ 3.11 b)). Chaque section est discrétisée en
fibres Gection Fibey dans chacune de ses deux directions principagdszyDans le cas présent,
les fibres sont carrées et mesurent 20 mm de B&se.fibres individuelles sont ajoutées dans
chaque section afin de tenir compte de l'armat@ette approche nous a ainsi permis de

reproduire les sections de murs déterminées auitehap (figure 3.10). A noter que la
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transformation géométrique utilisée pour les élémerpoutre » est de type formulation exacte

(Corotationa).

FH-1 béton confiné
H-FH béton non confiné
e barre d’armature

Figure 3.10 : Discrétisation en fibres d'une sectipique du mur de refend

La formulation d’'une modélisation multifibre estépentée dans les travaux de Spacone et al.
(1996) et ceux de Moulin et al. (2003). Le princigénéral est le suivant : I'intégration des
contraintes développées dans les fibres de champi®rs permet de calculer les résultantes des
efforts internes dans chaque section. Les sectionsdisposées en un certain nombre de points
de Gauss le long de chaque élément « poutre »tetfialation des efforts et des déformations
permet de calculer les déplacements, les rotat@inges efforts nodaux. Dans OpenSees,
l'intégration se fait selon la méthode quadratigiee Gauss-Lobatto. Le nombre de points
d’intégration le long de chaque élément « pouteefait I'objet d’'une étude dans ce projet, dont
les résultats sont présentés a la section 3.4.tér mue le modéle MR permet de prendre en

compte l'interaction N+M,-N.

Plusieurs études, comme celle de Martinelli etpbili (2009), ont montré que la modélisation
multifibre est trés appropriée pour représenteolaportement hystérétique de murs de refend en
béton armé. Elle permet, par exemple, de tenir ¢erdp changement de position de I'axe neutre
des sections a mesure qu’elles se fissurent. Capénelle sous-entend plusieurs hypotheses
quant au comportement des sections. D’'une parguehéibre satisfait I'hnypothése cinématique
de Bernoulli qui stipule que les sections droiteplanes avant déformation demeurent droites et
planes apres déformation. Sous cette hypothéggisteEment entre les fibres n’est pas possible,
ce qui signifie que le modele MR ne peut pas temnpte des effets du glissement entre le béton
et I'armature sur le comportement global des mersefiend. D’autre part, cette modélisation ne
permet pas de tenir compte directement d’autres@yhénes caractéristiques qui surviennent
dans des éléments en béton armé comme la fissuratioencore le raidissement en tension
(« tension stiffening »). Dans le cas présent, nausns modifié les parametres de la loi de
comportement du béton (section 3.2.2.2.1) seloncdacept de non-linéarité progressive

(« smeared crack model ») afin que le modeéle tiguamd méme compte de ces phénomenes.
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nonlinearBeamColumn

element
nonlinearBearﬁColumn_»
elemen:t — } - e
l section Fiber
FH béton confiné (Concrete02)
H-H béton non confiné (Concrete02)
¢ barre d’armature (Steel02)
"""" — & o
a) b)

Figure 3.11 : Modéele MR du mur de refend : a) marafend représenté par un ensemble
d’éléments « poutre » non-linéaires b) élémentutneo> divisé en plusieurs sections

droites, elles-mémes discrétisées en plusieurssibr

3.2.2.2Lois de comportement des matériaux

3.2.2.2.1 Courbe contrainte-déformation du béton

Les exigences de conception parasismique impos@esamorme canadienne de béton CSA
A23.3-04, pour le dimensionnement des batimentséan armé, visent a fournir aux éléments
structuraux une ductilité suffisante pour qu’ildgaent se déformer dans le domaine non-linéaire
lorsque survient un séisme. Dans le cas des munefdad, ces déformations non-linéaires
doivent se concentrer dans la zone de la rotukgiglee. Dans cette région, les murs doivent par
conséquent étre assez ductiles. Pour cela, la nOBAeA23.3-04 exige de placer une quantité de
ligatures suffisante dans les zones d’armature esinge afin de confiner le béton et donc de
fournir une ductilité adéquate a la section. Ausdesde la rotule plastique, la norme exige
également une quantité minimale de ligatures dasszones afin d’assurer quand méme une
certaine ductilité aux sections. Dans ces conditioh est important de tenir compte du

confinement du béton lors d’analyses dynamiques-linéaires afin de pouvoir prédire

correctement leur comportement sismique. Dans léeteoMR, les fibres de béton au coeur des
zones d’armature concentrée ont des propriétésaguésentent un béton confiné alors qu’en
périphérie de ces zones et dans la zone d’armdistrébuée, les propriétés des fibres sont celles

d’un béton non confiné.

Dans le modele MR, le comportement en compressioiélon est représenté par le modéle

développé initialement par Kent et Park (1971) poadifié par Park et al. (1982). Ce modéle,
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représenté a la figure 3.12 a), est composé d’'on@p parabolique ascendante jusqu’a ce que la
déformation atteigne la déformation correspondalat @ésistance maximale en compression du
béton €..) puis d’'une portion linéaire descendante pourd#germations supérieures. L'allure du
modele représentant le comportement du béton adnéist la méme que celle décrite
précédemment. Le degré de confinement du bétonagattérisé par le parametgcalculé a
'aide de I'équation [3.32]. La résistance maximale compression du béton confifi¢ est
supérieure a la résistance maximale en compressidreton non-confiné et est atteinte pour
une deéformatione.. supérieure a.. La dégradation de la résistance du béton pour des
déformations supérieureseg. est prise en compte a l'aide du paramétrecalculé a I'aide de
I’équation [3.33]. Le modele suppose que le bétmrfiné a une résistance résiduelle égdlg a
Dans le cas présent, la résistance maximale enressipn du béton armé non-confifi§ @ été
prise égale a 27 MPa. Cette valeur correspond a @@%a résistance théorique de 30 MPa
utilisée dans le chapitre 2 pour I'analyse dynamiquodale du batiment ainsi que pour le calcul
de la résistance en flexion des sections de mamme I'exige la clause 10.1.6 de la norme CSA
A23.3-04. Le module élastique initial JElu béton associé a cette valeur de 27 MPa aaétélé

a l'aide de I'équation [2.3] et vaut 23 383 MPa. d&formation £.) pour laquelle la résistance
maximale en compression du béton est atteinteadstlée a I'aide de I'équation [3.27] et vaut
0,0023 m/m. Pour ce qui est des propriétés du baton confiné a la rupture, nous avons
suppose, d’'une part que la résistance ultime erpoession f(’,,) est nulle, et d’autre part que la
déformation ultime ) est égale a 0,0035 m/m afin d'étre en accord &vealeur considérée
pour le dimensionnement des murs. Alors que legrgtés du béton non confiné sont constantes
sur toute la hauteur des murs de refend et sontidgges quelgue soit le mur considéré, il n’en
est rien pour les propriétés du béton confiné. figt,eces propriétés dépendent de la quantité de
ligatures présente dans les zones d’armature ctéeeha résistance maximale en compression
(fec) du béton confiné ainsi que la déformation coroesiante £..) sont calculées a l'aide des
équations [3.28] et [3.29]. La résistance ultimebéton confinéf(,.) a été calculée a I'aide de
I'équation [3.30] et la déformation correspondafdg,.) a l'aide de I'équation [3.31]. Les
propriétés en compression du béton non confinéresaimées au tableau 3.5 et celles des bétons

confinés sont résumées au tableau 3.6.
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f’ Béton non confiné

b)
Figure 3.12 : Loi de comportement du béton : aj@mpression b) en traction [Adaptée

de (Martinelli et al., 2009)]

g = E— [3.27]
fle = kf! [3.28]
€cc = KE, [3.29]
CcC C
fluc = 0,2kfl. [3.30]
1 féuc
st 4 feuc 31
€cuc = K¢ + 7 (1 Kfc') [3.31]
f
k=145 3.32]
f¢

Ou ps est égal au ratio entre le volume d’armature trarsale de confinement et le volume de
béton confing,fest la limite élastique de I'armature transvergalg est la résistance maximale
en compression du béton.

0,5

3+0.29f 3 \/E_ , [3.33]
T45f7 — 1000 * 4Psys — K&c

I =

Ou k. correspond a la largeur du noyau de béton comfirséest I'espacement vertical entre deux
lits de ligatures.

Le comportement en tension du béton est représans le modéle MR a l'aide d’'une loi
bilinéaire illustrée a la figure 3.12 b). La courkst composée d’'une portion élastique linéaire

jusqu’a ce que la contrainte atteigne la résistanarimale en traction du béton(fpuis d’'une
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portion linéaire descendante ayant une pente &géle pour tenir compte du raidissement en
tension. Les propriétés de la loi bilinéaire orét ééterminées a partir du modéle développé par
Collins et Vecchio (1986), représenté par la couduge a la figure 3.13. Avant I'apparition des
fissures, la contrainte en tension dans le bétanusie relation linéaire, décrite par I'équation
[3.34] :

oV =E.&V 0<e < [3.34]

Ou el correspond a la déformation pour laquelle surdfissuration.

Vecchio (2000) propose la formule donnée a I'équmef3.35] pour le calcul de la résistance

maximale & la traction du bétoffY) :
f&V = 0,65(f))%33 [3.35]
Apres 'apparition des fissures, la résistancediésle du béton est décrite par I'équation [3.36].
£8V
1+ /500eC7

La loi bilinéaire utilisée dans le modéle MR, ilitke par la courbe pointillée bleue a la figure

cv —

o0& elV > eV [3.36]

3.13, est inspirée du modele décrit précédemmentdformation «;) pour laguelle survient la
fissuration correspond au point d’intersection etdrcourbe décrite par I'équation [3.34] et celle
décrite par I'équation [3.36]. Elle se calcule énalvant I'équation [3.37]. La résistance associée
a cette déformation se calcule ensuite en utilif@quation [3.38]. La pente (§ de la portion
linéaire descendante, donnée par I'équation [3&8]¢égale a la pente de la tangente a la courbe
décrite par I'équation [3.36] au point d’abscissg’, correspondant a la déformation de
fissuration du modele de Collins et Vecchio. Legppiétés en tension du béton non confiné sont

résumées au tableau 3.5 et celles des bétons ésrsfimt résumées au tableau 3.6.
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Figure 3.13 : Loi de comportement du béton en tansmodéle de Collins et Vecchio (1986)

0,65(f)%33
Ef = —————
1+ /500e,
fee = Eceet
5v5f§Y

ct —

2
<1+10x/§ eEtV> €

Ccv
ct

Tableau 3.5 : Propriétés du béton non confiné

[3.37]

[3.38]

[3.39]

fé 8:: féu Sf:u fCt ECt
(MPa) | (.10° m/m) | (MPa) | (.10° m/m) | (MPa) | (MPa)
27 2,30 0 3,50 1,63 1645




Tableau 3.6 : Propriétés du béton confiné

e |50 | | za| S | G| |

(MPa) r(ﬁ/m) ™ | (MPa) r(n /m) (MPa) | (MPa)

o |[M1-M6| 36 [ 303]13222] 7 |3950 1,77 | 1711
S2 [M2-m5| 32 | 273[ 11944 6 |2090 171 | 1674
g& | M3 35 | 299] 1,390 23| 7 | 3750 1,76 | 1689
> w4 33 | 284|12332| 7 |2750 1,73 | 1670

_ < |mi-m6| 30 |253] 11097 6 |1080 168 | 1675
Sg|M2-ms| 30 [ 251 109103] 6 [10.30] 1,68 | 1684
27 | M3 30 | 252] 1,10101] 6 |10,50| 1,68 | 1680
© | M4 | 30 | 251[109102] 6 |1030 1,68 | 1684
_~ [Mi-M6| 30 [257] 1198 | 6 |1230 1,68 | 1658
S3 [M2-M5| 30 [ 251] 1,09102| 6 1030 1,68 | 1684
2% | M3 30 | 255 1,1186| 6 | 11,19 1,68 | 1666
© | M4 | 30 | 251]109102] 6 |1030 1,68 | 1684

Dans le modéle MR, le béton est représenté pamatérimuConcrete02 Ce matériau, développé
dans le cadre du programme FEDEAS (Filippou, 19896}, la loi de comportement non-linéaire

illustrée a la figure 3.14. Les paramétres permetthe caractériser le comportement ont été

présentés précédemment. Le paranieaeté pris égal a 0,1.

(eaf?)
Figure 3.14 : Loi de comportement du maté@ancrete0JAdaptée de : (McKenna et al.,
2008)]

92
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3.2.2.2.2 Courbe contrainte-déformation de I'acier d’armature

L’acier d’armature est représenté par le matéri&teel02 Ce matériau suit une loi de
comportement non-linéaire (figure 3.15) formulée pEEnegotto et Pinto (1973) puis modifiée
par Filippou (1983) afin de tenir compte de I'édesage isotrope des barres d’armature.

(9

A

(e50) (30

— El

Kp@- -
Y

Figure 3.15 : Courbe contrainte-déformation dadtad'armature [Source : (Menegotto et al.,
1973)]

La loi de comportement de Menegotto et Pinto (1998)décrite par I'équation [3.40]. Cette
équation décrit un ensemble de cycles dont lesbesureprésentatives sont situées entre deux
asymptotes de pentey Et B, qui se coupent aux points de coordonneégs £o) et ©r; &),
comme illustré sur la figure 3.15. Chaque demi-eymésente une portion élastique linéaire puis
une portion non-linéaire qui traduit I'écrouissage l'acier. Le rapport entre la pente
d’écrouissage et la pente d'élasticité est noté & €,/E;). R est un parametre qui traduit le
passage de la partie élastique a la partie noa#Hméet qui permet de représenter l'effet
Bauschinger. Il est fonction du factegrqui est égal a la différence entre la déformation
maximale atteinte lors des cycles précédents.f eteo, normalisée par la différence enggeet

g Enfin, R est la valeur du parametre R pendant le premiermi-dgcle et cR, cR,, des
constantes sans dimension qui dépendent des pespméécaniques de l'acier d’armature. I
convient de remarquer que cette loi de comportempemhet de tenir compte des déformations
survenues dans l'acier d’armature au cours dessymiécédents. Ce modéle de Menegotto et
Pinto (1973) permet de reproduire, de facon trése@able, les résultats expérimentaux.
Cependant, son principal inconvénient est de neppasoir modéliser I'écrouissage isotrope

(Filippou et al., 1983). Cette forme d’écrouissageependant été négligée dans nos modéles.

*

€
o = (1 —b)m+b£ [340]
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Avec
E—E
g = - [3.41]
€ — &
O—O0
ot = - [3.42]
0o — Oy
cR;&
R=R, — 3.43
0 cR, + ¢ [ ]

Pour les caractéristiques de l'acier d’armaturaysnavons suivi les recommandations de la
norme CSA G30.18-M92. Le module élastique) (st pris égal a 200 000 MPa, le facteur
d’écrouissage (r) est pris égal a 0,005 et la dédition ultime §,) a laquelle est atteinte la
résistance ultime (f de 570 MPa est posée égale a 0,130 m/m. La |éhastique de 'acier (f,

prise égale a 400 MPa pour le dimensionnement agmentée du facteuy Fgal a 1,1) pour
tenir compte des caractéristiques réelles de Fatis propriétés sont résumées au tableau 3.7 et
a la figure 3.16. Pour les valeurs des parametéesitd préecédemment, nous avons utilisé les
recommandations faites dans le manuel d’utilisaéDpenSees, soitR 18, cR = 0,925 et cR

= 0,15 (Menegotto et al., 1973).

Tableau 3.7 : Propriétés de I'acier d’armature

Module élastique £ 200 000 MPa
Limite élastique Jf= 440 MPa
Facteur d’écrouissager = 0,005
Déformation ultime | ¢, = 0,130 m/m

>

€ &, €
Figure 3.16 : Loi de comportement de I'acier d’atuma
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3.2.2.2.3 Comportement en cisaillement

Le comportement des sections en cisaillement awgipose linéaire élastique et représenté dans
le modéle MR par la courbe illustrée a la figurg@73.La pente de la courbe est donnée par le
produit entre le module de cisaillement du bétahcudé a partir du module élastique équivalent
du béton, et l'aire de la section du mur, pondéué@ tacteur pris égal a 0,7 afin de tenir compte
de la fissuration du béton (section 2.2.1).

o

A

0,7GA

Figure 3.17 : Loi de comportement en cisaillement

3.2.2.3Charge axiale

La charge axiale reprise par chacun des six mursfdad, que ce soit dans le modele 2D ou 3D,
est celle correspondant a la combinaison de chatte qui correspond a la combinaison de
charge la plus critique pour le dimensionnement ohess et de leur fondation respective

(chapitre 2). La charge axiale cumulée reprisechacun des six murs est donnée au tableau 2.1.

3.2.2.4Poids sismique

Pour la modélisation 2D, nous avons fait I'hnypothégie lorsque les efforts sismiques sont
appligués dans la direction X du batiment, seudsnheirs M1, M4 et M6 participent a la reprise
des charges latérales alors que lorsqu’ils sonlica@s dans la direction Y, seuls les murs de
refend M2, M3 et M5 y participent (figure 2.1). Baces conditions, nous avons assigné 1/3 du
poids sismique total (tableau 2.2) a chacun des nhur poids sismique repris par chacun des six
murs considérés individuellement est donné au #ablg.8. Le rapport de masse MR, qui
correspondhu rapport entre la charge axialer&prise par le mur de refend et le poids sismMyyeest
également donné, pour chacun des six murs de redeta@bleau 3.8. MR vaut en moyenne 0,07 pour
les murs M1, M2, M3, M5 et M6 et 0,08 pour le mud M
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Tableau 3.8 : Poids sismique par étage reprisgsamurs de refend — modélisation 2D

Rapport de masse (MR)
Poid§ sismique| M1, M2, M3, M4
par étage (kN) M5 et M6
Toit 7 750 0,06 0,07
Etage 10 7 691 0,07 0,08
Etage 9 7 691 0,07 0,08
Etage 8 7 691 0,07 0,08
Etage 7 7 691 0,07 0,08
Etage 6 7 691 0,07 0,08
Etage 5 7 691 0,07 0,08
Etage 4 7 691 0,07 0,08
Etage 3 7 691 0,07 0,08
Etage 2 7770 0,07 0,08
RDC

Dans la modélisation 3D, nous avons appliqué auwhanyeau le poids sismique donné par le
tableau 2.2. A noter que nous avons égalementca@péi chaque niveau une inertie rotationnelle,
calculée a partir du poids sismique donné parbieta 2.2, de facon a reproduire les modes de

torsion du batiment.

3.2.2.5Amortissement

D’aprés la section 1.2.3, nous avons choisi degsgmter I'amortissement dans la superstructure
a l'aide du modele de Rayleigh, proportionnel anlatrice de masse et a la matrice de rigidité
initiale du systeme (équation [3.44]). Les constantet , déterminées respectivement a l'aide
des équations [3.45] et [3.46], ont été calculéegagon a ce que les deux premiers modes de
vibration de la superstructure aient comme tawmdidissement 1%. Quelque soit la série
d’analyses temporelles menées (2D ou 3D), les anteso et 3 sont les mémes pour toutes les
conditions d’'appuis et ont été calculées en comsiddes périodes de vibration du modele avec
base fixe.
C =aM + BK, [3.44]

Ou C est la matrice d’amortissemeM, est la matrice de masd€y est la matrice de rigidité

initiale, a etp sont des coefficients arbitraires.
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20 (o~ wiF)
a = — Q)- . — w. . 3'45
0F — F I T O [3.45]
wiw; & §
B=2m(ai—jj [3.46]

Ou w; est la pulsation du mode i&test le taux d’amortissement associé au mode i.

3.3 Etude paramétrique : validation du modéle ISS

Prédire correctement le comportement sismique dhur de refend en tenant compte de
I'interaction sol-structure a l'aide du modéle IS&crit a la section 3.1, nécessite que les
parametres qui le caractérisent soient définis @atégment. Nous avons donc réalisé une étude
paramétrique sur certains de ces parametres afindiér leur influence sur la réponse globale de
la structure. Nous avons tout d’abord testé l'ieflae de I'espacement entre les ressorts afin de
voir a partir de quel espacement la réponse comvegys une réponse unigue. Nous avons
ensuite observé les effets de 'amortissement radiia de voir, d’'une part s’il a une influence
significative sur la réponse de la structure, autfe part si I'hnypothese de considérer la valeur
d’amortissement associée au basculement de la tfondast acceptable. Enfin, nous avons

regardé I'impact du parametre de succion sur lepgrtement de la structure.

3.3.1 Présentation du modéle

L’étude paramétrigue a été menée en considéranhde de refend M2 et sa fondation

(modélisation 2D), dimensionnée pour la résistararainale en flexion de la section d’armature
(My), pour le profil de sol INF. Le mur de refend MRune hauteur totale de 30,0 m (10 étages),
a une longueur () égale a 6,0 m et une épaissey) @gale a 0,3 m. La fondation mesure 10,6 m
de long (L), 4,9 m de large (B) et 1,1 m de haui{gyr Ces dimensions sont récapitulées a la

figure 3.18. La capacité portante ultime du sqi)(gst égale a 1 090 kPa.
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6,0
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Jiim
10,6 m
Elévation
Figure 3.18 : Dimensions du mur de refend M2 esaléondation dimensionnée pour & pour

le profil de sol INF

3.3.1.1Modélisation de la superstructure

Le mur de refend M2 a été modélisé a laide déldise « poutre » élastiques
(elasticBeamColumn Elemeémte fagcon a ce qu’aucune plastification ne surneedans le mur et
ne vienne fausser les observations de I'étude paraue. Les propriétés géométriques (surface
Agq et inertie §)) des eléments ont été calculées a partir desossctie mur déterminées au
chapitre 2 (section 2.3). L'acier d’armature a téasformé en section de béton équivalente. Le
module élastique équivalentJfca été pris égal a 70% du module élastiqug, (@ facon a
considérer les propriétés fissurées du béton ¢(se@i2.1). Finalement, les propriétés utilisées

sont résumées au tableau 3.9.

Tableau 3.9 : Caractéristiques géométriques desegis « poutre » élastiques représentant le

mur de refend M2

leq (MM?) | Aeq (MmM?) | Eeq (N/mm?)

5,947E+12 1,901.16 16 419

Zone de la rotule plastique
(niveau 1 a niveau 3)
Zone élastique 1
(niveau 4 a niveau 5)
Zone élastique 2
(niveau 6 a niveau 10)

5,936.16% | 1,899.16 16 628

5,744.10° | 1,871.16 16 624

Les éléments « poutre » modélisant le mur de refemi de masse nulle. Nous avons supposé

que le poids sismique ainsi que la charge axiale auw poids propre de la structure sont
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concentrés au niveau de la dalle de chaque étapee(f3.19). Le poids sismique assigné a

chaque étage est donné au tableau 3.8 tandis gharige axiale est donnée au tableau 2.1.

3.3.1.2Modélisation de I'lSS

L’interaction sol-structure a été modélisée a katl modéle ISS, présenté a la section 3.1. Les
propriétés du matéria@zSimplelont été déterminées en accord avec la sectio.3Lks
rigidités K;, etKy, associées au profil de sol INF, pour les dimerssiian la fondation illustrées a
la figure 3.18, ont été calculées a l'aide des fdem [3.12] et [3.13]. Les valeurs pour
I'amortissement radial Cet Gy ont été calculées a l'aide des formules [3.21][3622]. La
longueur des zones d'extrémités de la fondationéadéterminée a l'aide de I'équation [3.9]
aprés avoir calculé le degré de couplage dffret Kgy a l'aide de I'’équation [3.7]. Toutes ces

grandeurs sont récapitulées dans le tableau 3nsDa@ie les valeurs des parametres utilisés pour

les calculer.

Tableau 3.10 : Parametres du modele ISS

Via 557 m/s

ao 0,43 [3.14]
K, 6,51.16 kN/m | [3.15]
Kk, 1,00

K, | 651.10kN/m | [3.12]
Koy | 1,35.10kN.m | [3.16]

Koy 0,87 [3.17]
Koy | 1,17.10kN.m | [3.13]
¢ 1,00
C, | 6,07.10kN.s/m | [3.21]
Coy 0,50
Coy | 2,84.10kN.m.s | [3.22]
ck .y 0,48 [3.7]
L end 1,04 m [3.9]
L mig 8,52 m

Les propriétés des éléments « poutre » modéligsafbridation sont résumées dans le tableau
3.11. Le module élastique jEa été calculé a l'aide de I'équation [2.3], erpmasant une
résistance maximale en compression du bé&t@gale a 30 MPa. Le moment d’inertie a été pris

égal a 26% du moment d’inertie de la section bfseetion 3.1.4) de la fondation afin de simuler
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les propriétés fissurées du béton. Enfin, I'airdadsection est égale a I'aire de la section bdete
la fondation.

Tableau 3.11 : Propriétés des éléments « poutredeisant la fondation du mur de refend

i | 1,412.16' mm?
Ef | 24 650 N/mmA
As |5,390.16 mn?

Une charge axiale (Pa été assignée a chaque nceud de la fondatiomg(fgy19) de facon a tenir
compte de son poids propre. L'intensité de la obapgale est fonction de la surface tributaire du
nceud. Le poids volumique du bétog) (@ été pris égal & 23,50 kNinLes éléments « poutre »

sont de masse nulle.
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Figure 3.19 : Schéma du modele numérique

3.3.1.3Parametres des analyses

» 'amortissement dans la superstructure a étégrisompte a l'aide d’'un amortissement de
Rayleigh. Un taux d’amortissement arbitraire de 8%¢é supposé pour les modes de vibration 1
et 3, puisque le mur reste élastique. Nous avopposé que la matrice d’amortissement est

proportionnelle a la masse et a la rigidité ingidke la structure.

» Les analyses menées pour cette étude paramétsque des analyses temporelles.

L’accélérogramme utilisé correspond a un séisniicéet de magnitudeM 7,0, qui surviendrait a
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une distance de 30 km du site, généré avec le madéthastique d’Atkinson (2009) (figure
3.20).

» La méthode de Newmark est utilisée pour l'intégratles équations de mouvement, avec un
pas de temps constant €gal a 0,001 s et des ctasstast 3 respectivement égales a 0,25 et 0,5
(méthode de I'accélération moyenne). Les équattiéquilibres non-linéaires sont résolues a
I'aide de l'algorithme de Newton. Le nombre maxirdatérations est 50 et la tolérance pour la
convergence est de 1:10

Accélérogramme Spectre d'accélération
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Figure 3.20 : Séisme artificiel M7,0 @ 30 km : eg&érogramme b) spectre

d’accélération

3.3.2 Analyses et résultats
3.3.2.1Etude de I'espacement des ressorts

Le premier objectif de cette étude paramétriquedastpérimenter l'influence de I'espacement
entre les ressorts sur la réponse de la struddang. cela, nous avons testé six configurations de
ressorts, présentées a la figure 3.21, dont leg@arstiques sont récapitulées au tableau 3.12. La
configuration 1 correspond a une modélisation geossde I'lSS. L'espacement(@ entre les
ressorts dans les zones d’extrémité de la fondaginégal a 40% de la longueur des zones
d’extrémité (Leng alors que I'espacement.{g entre les ressorts dans la zone centrale estégal
33% de la longueur de la zone centralgid. Au contraire, la configuration 6 correspond & un

modélisation raffinée de I'lSS. L'espacement (respement g,q €t nig) entre les ressorts est
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égal a 8% de la longueur de la zone considéré@dectgement Lng et Lng). Les autres
configurations (2 a 5) sont des modeélisations t&SlI'dont le raffinement tend vers celui de la

configuration 6.

Tableau 3.12 : Parametres du modéle ISS pour égiadant sur I'espacement des ressorts

Zone centrale de la fondation Zones d’extrémité die fondation
i % K mi % K K
Conf. | Nma | o |7 1 gy | Nena | ot |0 | iy | (i
1 3 | 2841,49 33 | 1,75.16| 3 | 415,11 40 | 4,91.18|2,45.16
2 5 |1704,90 20 | 1,05.16| 5 | 230,61 22 | 2,73.16|1,36.10
3 7 | 1217,78 14 | 7,48.18| 7 | 159,66/ 15 | 1,89.106|9,43.1¢
4 9 | 947,16| 11| 582.f0 9 | 122,09 12 | 1,44.18|7,21.1¢
5 11 | 77495, 9| 4,76.29 11 | 98,83| 10| 1,17.2Q 5,84.10
6 13 | 655,73| 8 | 4,03.29 13 | 83,02| 8 | 9,81.70 4,91.1d

Afin d’observer la réponse dynamique globale dsttacture, nous avons tout d’abord comparé,
pour chaque configuration, I'évolution en foncti@lu temps des grandeurs suivantes: le
cisaillement qui se développe a la base du murddplacement au sommet du mur, le
déplacement vertical a la base du mur et le déplane vertical de I'extrémité gauche de la
fondation. Ensuite, nous avons comparé, toujouws pleaque configuration, le moment a la base
du mur en fonction de la rotation a sa base, léadément vertical a la base du mur en fonction
de la rotation a sa base et le rapport de la chgugse développe dans le ressort a I'extrémité
gauche de la fondation sur la capacité ultime dessort en fonction du déplacement vertical de

I'extrémité gauche de la fondation.

A noter que pour cette partie de I'étude, aucunréissement ni succion n'a été considéré dans le
modele ISS.
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Figure 3.21 : Six configurations de ressorts testdecours de I'étude paramétrique

3.3.2.1.1 Analyse modale

Les périodes de vibration des trois premiers m@gegur ! Source du renvoi introuvable.) du
ur de refend M2 associée a chaque configuratioeskorts évoquée a la section précédente sont

résumées dans le tableau 3.13. La période du premoige avec base fixe est également donnée.

Tableau 3.13 : Périodes de vibration du mur dencefeur les différentes conditions d’appuis

Mode 1 /{I_”le’f‘lt’;e Mode 2 lz'l'ﬂze;ie Mode 3 /?1|_f'3‘3’f‘l'ie

Base fixe 2,92s 0,46 s 0,16

Configuration1 | 3,30 s 1,13 0,51s 1,11 0,18 1,13
Configuration2 | 3,19 s 1,09 0,50 s 1,09 0,18 1,13
Configuration 3 | 3,15s 1,08 0,50 s 1,09 0,18 1,13
Configuration 4 | 3,14 s 1,07 0,50 1,09 0,18 1,13
Configuration5 | 3,14 s 1,07 0,50 1,09 0,18 1,13
Configuration 6 | 3,13 s 1,07 0,50 s 1,09 0,18 1,13

Validons dans un premier temps le modéle 2D dudewefend M2 avec base fixe en comparant
la période de son mode fondamentaby(F 2,92 s) a celle du deuxieme mode de vibration du
modele 3D du batiment utilisé pour le dimensionnem@sp = 2,99 s) (section 2.2.2) qui
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correspond a un mode de translation pure seloe Naxle mode fondamental du batiment étant
un mode de torsion). Dans I'absolu, les deux pésade vibration devraient étre identiques. Ici,
il apparait que le modele 2D est plus rigide quenteléle 3D. Cela s’explique en partie par le fait
que les propriétés élastiqgues{Et kg (tableau 3.9) du modéle 2D ont été calculéeseaart
compte de la présence d’armature. Cela a eu pttrdhugmenter sensiblement (prés de 10%)
I'inertie de la section de mur par rapport a cdiés murs du modéle 3D, calculée en considérant
uniquement la section de béton méme si le modulstigue utilisé dans le modéle 3D est
légerement supérieur (un peu moins de 5%) a celanadele 2D. Malgré cette Iégére différence
entre Tp et Tzp (un peu plus de 2%), nous pouvons affirmer quaddéle 2D est en adéquation
avec le modele 3D.

Regardons dans un deuxiéme temps la période du faondamental du mur de refend avec base
flexible. Nous remarquons que, quelque soit laigométion de ressorts considérée, la période de
vibration du mode fondamental du mugr ¢dxinie) €st plus grande que celle du mode fondamental
du mur avec base fixe {Tixe). Le ratioT; gexinie/ T1 fixe Varie entre 1,13 (configuration 1) et 1,07
(configuration 6). Plus I'espacement entre lesarssest faible, plus le modéle est « rigide ».
Nous pouvons conclure que d'un point de vue motlalmodeéele ISS converge vers un
comportement unique a partir de la configuration Selon cette remarque, le ratio
T fexible/ T1 fixe POUr le mur de refend M2 avec base flexible estatdre de 1,07. Validons ce
ratio en le comparant a celui calculé a l'aide addrmule développée par Veletsos et Meek
(1974) (équation [3.47]) :

= [1+—+— [3.47]

OuT est la période fondamentale de la structure aase Hexible, T est la période fondamentale
de la méme structure avec base fixe, k est laitggidtérale des éléments composant le SRES, k
est la rigidité horizontale du soly &st la rigidité rotationnelle du sol et h est &uteur totale des
éléments composant le SRFS. Etant donné que liéquid.47] a été développée pour des
systemes a un seul degré de liberté, il convientashsformer notre systeme a plusieurs degrés de
liberté en un systeme équivalent a un seul degtibeldé. Pour cela, nous avons supposé que le

poids sismique repris par le mur est concentré/aul@ sa hauteur totale. Pour le calcul de la
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rigidité latérale (k) du mur nous avons supposé spid 2/3 de sa hauteur totale participe a sa
résistance latérale (équation [3.48]) :
3EI

k=—"7
(2/3hw)

Nous avons utilisé les valeurs a la base du muefind (tableau 3.9) pour obtenir le module

[3.48]

élastique (E) et le moment d’inertie (I) du mur.afty supposé qu'il N’y a pas de glissement
horizontal du mur de refend (section 3.1.1), nhoxma supposé que la rigidité horizontalg) ¢ku
sol est infinie. Sous cette hypothése, I'équatRiT] devient :

T kh?
~x - 3.49
T /1 + e [3.49]

Dans le cas présent, k = 5,23.20m, h = 20,0 m etgk= 1,17.18" N.m, ce qui donne un ratio

T/T égal a 1,08. La formule de Veletsos et Meek valiolec la valeur obtenue numériquement.

Regardons finalement les périodes des deuxiemeoisietme modes de vibration du mur de
refend avec base flexible. Nous remarquons quelggeesoit la configuration de ressorts
considérée, les périodes de vibration des deux@nmisiéme modes de vibration du mur sont
plus grandes que celles des deuxiéme et troisieoesnde vibration du mur avec base fixe. Le
ratio T, exible/ T2 fixe VaUt 1,11 pour la configuration 1 et 1,09 pour desres configurations
alors que le ratifl; gexinie/ Ts fixe €St CONStant quelque soit la configuration et daiiB. A la vue

de ces ratios, nous pouvons dire que d’'un pointugemodal, I'espacement entre les ressorts n'a
pas d’influence significative sur les modes supgseale vibration du mur de refend puisque les

ratiosT, gexible/ T2 fixe €1 T5 flexible/ T3 fixe SONt CONStants quelque soit la configuration aETsie.

3.3.2.1.2 Profil des contraintes sous la fondation

Les profils des contraintes sous la fondation du M2 lorsque celui-ci est soumis uniquement
aux charges de gravité, pour les configurationsedsorts 1, 4 et 6, sont donnés a la figure 3.22.
Les profils des contraintes associés aux configurat4 et 6 ont la forme d'une «selle »
(« saddle-shaped pressure distribution »), caiatitfres des sables denses ((Murzenko, 1965),
(Smoltczyk, 1967)).
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Profil des contraintes sous la fondation
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Figure 3.22 : Profil des contraintes sous la foiotat

3.3.2.1.3 Analyse des résultats

Les figures 3.22 a 3.28, qui représentent les regmassociées aux configurations de ressorts 1, 4
et 6, permettent d’observer 'impact de I'espaceneaitre les ressorts sur la réponse globale de la
structure. Dans une optique de conception, seulepanse maximale de la structure nous
intéresse. Nous avons donc comparé, pour chaqudayrg I'écart entre les réponses maximales
associées a chaque configuration de ressorts &tabld.13 a 3.18). A noter que nous avons
considéré la réponse associée a la configuratioonime référence puisque cette configuration

correspond a la modélisation la plus raffinée t&S:

La figure 3.23 représente la variation du cisaibeia la base du mur de refend en fonction du
temps. Le tableau 3.14 donne, pour chaque configaraa valeur du cisaillement maximum

ainsi que I'écart avec le cisaillement maximum assa la configuration 6. Cet écart n'excede
jamais 4%. Quelque soit la configuration, nous pmsvdonc dire que le cisaillement maximum a

la base du mur est bien prédit.
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Cisaillement a la base du mur de refend
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Figure 3.23 : Cisaillement a la base du mur dengen fonction du temps

Tableau 3.14 : Cisaillement maximum a la base dudauefend pour les six configurations de

ressorts

CEZIJJ%ZT:\IG)H'[ % d’écart
Configuration 1 5146 3,5%
Configuration 2 5160 3,2%
Configuration 3 5431 1,8%
Configuration 4 5 305 0,0%
Configuration 5 5385 1,0%
Configuration 6 5332

La figure 3.24 représente le moment qui se dével@pfa base du mur de refend en fonction de
la rotation a sa base. Nous remarquons tout d’atvesdclairement la forme en S caractéristique
d’'un fort décollement de la fondation. Le momentadbase du mur tend vers une valeur
maximale a mesure que le basculement de la fomdatimvient. Les cycles présentent des
boucles d’hystérésis bien marquées, signe de kpdioon d’énergie non négligeable. Nous
notons ensuite que la configuration 1 diverge nedt® des autres configurations. Pour les autres
configurations, la rotation est sensiblement la m@ue celle associée a la configuration 6. Cette
tendance se confirme si nous analysons la répoagenale donnée, pour chaque configuration,
au tableau 3.15. Plus le modeéle sol — structurfieegble, moins le moment qui se développe a la
base du mur est important. Le moment maximum aake bdu mur de refend associé a la

configuration 1 est presque 9% inférieur a celwoas® a la configuration 6. Pour les autres
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configurations, le moment a la base est sensiblefeanéme que celui associé a la configuration
6.

Moment vsrotation a la base du mur de refend

40 000 } : 1
l Config. 1
| Config. 4
20 000 Config. 6|
0 L ____]
-20 000 A\ N R ——
-40 000
-0,008 0, : 0,008

Rotation (rad)

Figure 3.24 : Moment a la base du mur de refenidmretion de sa rotation

Tableau 3.15 : Moment maximum a la base du muef#md pour les six configurations de

ressorts

Moment %
max (KNm) | d’écart
Configuration 1 25983 8,6%
Configuration 2 27771 2,3%
Configuration 3 28 568 0,5%
Configuration 4 28 205 0,8%
Configuration 5 28 334 0,4%
Configuration 6 28 434

La figure 3.25 représente le déplacement horizantadommet du mur de refend en fonction du
temps. Le déplacement est exprimé en pourcentade Hauteur totale du mur de refend. Le
tableau 3.16 récapitule la valeur maximale asso&iébaque configuration. Nous remarquons
que la courbe représentant le déplacement au sonumetur associée a la configuration 1 est
légerement déphasée par rapport a celles assa@eigesmutres configurations. Cela est di au fait
gue le modéle sol — structure est plus flexiblatétmnné la modélisation grossiére de I'lSS. Par
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contre, le déplacement maximum associé a la cawfiigun 1 diverge trés peu par rapport a ceux

associés aux autres configurations.

Déplacement horizontal (%f)

Déplacement horizontal du sommet du mur de refend

-0,90

Temps (S)

Figure 3.25 : Déplacement horizontal du sommet duae refend
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Tableau 3.16 : Déplacement horizontal maximum awnset du mur de refend pour les six

configurations de ressorts

Déplacement 2

mag (% Hio) % d’écart
Configuration 1 0,80 3,6%
Configuration 2 0,84 1,2%
Configuration 3 0,83 0,0%
Configuration 4 0,83 0,0%
Configuration 5 0,83 0,0%
Configuration 6 0,83

La figure 3.26 représente le déplacement vertiealadbase du mur de refend, au centre de la

fondation, en fonction du temps. L’évolution du Bé&ement vertical montre trés bien le

développement simultané du décollement et de lstifitation dans le sol. Nous observons un

important décollement, mais également un tassenésiduel en fin de sollicitation qui est non

négligeable (de I'ordre de 5 mm). Pour ce qui estadréponse maximale, elle est résumée pour

chaque configuration dans le tableau 3.17. Podétmllement, il semble qu'il faille un modeéle

suffisamment raffiné pour que la réponse tende weesréponse unique. Les configurations 1 et

3 sous-estiment de prés de 8% le décollement mawimlors que le décollement maximum

associé aux configurations 4 et 5 est trés protthgpurs par rapport a celui obtenu avec la

configuration 6. Pour le tassement du mur de refendaleur associée a la configuration 1 est
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surestimée de plus de 16% alors que celle assad&eonfiguration 2 est sous-estimée de prées

de 10%, toujours par rapport au tassement prédigpganfiguration 6. Le tassement associé aux

autres configurations est trés proche de celuuévpdr la configuration 6.

Déplacement vertical de la base du mur de refend

Déplacement vertical (mm)

Config. 4
Config. 6

Config. 1|

Temps (S)
Figure 3.26 : Déplacement vertical de la base dudauefend (centre de la fondation)

Tableau 3.17 : Décollement et tassement maximunte lol@se du mur de refend pour les six

configurations de ressorts

Décollement % d'écart Tassement % d'écart
max (mm) max (mm)

Configuration 1 16,17 7,8% 3,32 16,1%
Configuration 2 17,81 1,5% 2,59 9,4%
Configuration 3 16,18 7,8% 2,98 4,2%
Configuration 4 17,61 0,4% 2,94 2,8%
Configuration 5 17,65 0,6% 2,86 0,0%
Configuration 6 17,54 2,86

La figure 3.27 représente le déplacement vertieall’éxtrémité gauche de la fondation en

fonction du temps. Comme illustré a la figure 3.2&yolution du déplacement vertical montre

tres bien le développement simultané du décollereérde la plastification dans le sol. En

comparant les figures 3.27 et 3.28, nous remarggomlesl’amplitude du déplacement vertical

(aussi bien le décollement que le tassement) esicbep plus importante a I'extrémité de la

fondation gu’au centre mais que le centre décolles gréquemment que l'extrémité. Ce

phénomene s’explique par le fait que dans le césepit, le sol s’est fortement tassé a I'extrémité

gauche. Cela est confirmé par la figure 3.28 quntmeoque le sol a été chargé a plus de 70% de

sa capacité ultime a cette extrémité. Dans cesitbtons], le moment de renversement requis pour
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soulever le centre de la fondation doit étre nett@nmoins important que celui nécessaire pour
soulever I'extrémité gauche de la fondation. Paairgai est de la réponse maximale, elle est
résumeée pour chaque configuration dans le tableads Be décollement maximum de I'extrémité
gauche de la fondation associé a la configurati@stlsurévalué de pres de 15% par rapport a
celui associé a la configuration 6. La différenngele décollement maximum a I'extrémité de la
fondation associé aux autres configurations n'egcgaimais 1% de celui associé a la
configuration 6. Le tassement prédit par la comigjon 1 est cette fois-ci sous-estimé de pres de
14% alors que le tassement predit par les autmnefsgooations est trés proche de celui associé a

la configuration 6.

Déplacement vertical de I'extrémité de la fondation

Config. 1|
Config. 4|
Config. 6

Déplacement vertical (mm)

Figure 3.27 : Déplacement vertical de I'extrémaéadahne de la fondation

Tableau 3.18 : Décollement et tassement maximuntiexteemité gauche de la fondation pour

les six configurations de ressorts

Décollement % d'écart Tassement % d'écart

max (mm) max (mm)
Configuration 1 46,11 14,8% 15,41 13,5%
Configuration 2 40,45 0,7% 17,01 4,5%
Configuration 3 39,92 0,6% 18,27 2,6%
Configuration 4 40,15 0,0% 17,57 1,3%
Configuration 5 39,85 0,8% 17,60 1,2%
Configuration 6 40,16 17,81

La figure 3.28 représente le ratio entre la chgrgei s'exerce dans le ressort a I'extrémité gauche
de la fondation et sa capacité portante ultimg) (@n fonction du déplacement vertical du bord

gauche de la fondation. Cette figure permet toabaid d’illustrer le comportement cyclique du



112

matériauQzSimplel Tant que la charge q reste inférieure a 30% gelg matériau demeure
élastique. Dés lors que cette limite est dépadaédgidité du matériau se dégrade pour tendre
vers une rigidité nulle & mesure que q tend vels & des déformations permanentes
apparaissent. Cette figure montre également ddsscyui présentent des boucles d’hystérésis
bien marquées, signe de la dissipation d’énergie mémligeable qui survient. Cette dissipation
d’énergie est d’autant plus grande que la contadhdns le sol est grande. Nous pouvons
également observer une rigidité quasi-nulle deéft@nt en traction. La charge g maximale est
présentée pour chaque configuration dans le talBeE@ Nous remarquons qu’elle est sous-
estimée de plus de 6% avec la configuration 1 pppart a celle avec la configuration 6. La
charge maximale atteinte pour les autres configpmatest sensiblement identique a celle de la

configuration 6.
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Figure 3.28 : Ratio entre la charge q qui s'exdeses le ressort a I'extrémité gauche de la

fondation et sa capacité portante ultimg)en fonction du déplacement vertical du bord gauch

de la fondation

Tableau 3.19 : Rapport gignaximum dans le ressort a I'extrémité gauche derldation pour

les six configurations de ressorts

g/qur max | % d’écart
Configuration 1 0,699 5,8%
Configuration 2 0,729 1,8%




Configuration 3 0,748 0,8%
Configuration 4 0,737 0,7%
Configuration 5 0,738 0,5%
Configuration 6 0,742
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Finalement, la figure 3.29 représente le déplacémertiical de la base du mur de refend en

fonction de la rotation a sa base. Nous obsernwiaskement de la base du mur a mesure que le

basculement de la fondation survient.

Déplacement verticalvsrotation de la base du mur de refend
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Figure 3.29 : Déplacement vertical de la base dudauefend en fonction de sa rotation

En conclusion, nous pouvons tout d’abord affirmee dgs configurations 1 et 2 ne permettent

pas d’évaluer la réponse globale de la structufaghmn précise. Ensuite, la réponse associée a la

configuration 3 peut également, dans certains &as,mal évaluée. Finalement, nous pouvons

dire qu’il N’y a plus de différence significativantee les comportements globaux prédits par les

configurations 4 a 6. Ces observations nous peemtetie conclure que la réponse de la structure

est bien évaluée a partir du moment ou I'espaceerr@ne les ressorts (g ou eng est inférieur

ou égal a 12% de la longueur de la zone considérge ou Leng. Dans ces conditions, nous

avons décidé, pour la suite des analyses, queakespent (gq OU @ng entre les ressorts du

modeéle ISS ne soit jamais supérieur a 12% de Igulenr de la zone considérée,.ou Leng.

Pour ce qui est de la suite de I'étude paramétrigoes avons retenu la configuration 4.
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3.3.2.2Etude de I'amortissement radial

Le deuxiéme objectif de cette étude paramétriquedesble : d’'une part, il faut voir si la
présence d'amortissement radial a une influenceoitapte sur la réponse de la structure et
d’autre part, de valider le fait de considérerd#eur d’'amortissement associée au basculement de
la fondation pour le reste des analyses. Dans oetique, nous avons tout d’abord assigné au
modéle ISS la valeur d’amortissement radial assoai¢ mode de basculement de la fondation
(Cyy) puis celle associée au mode de translation adetite la fondation (§. La réponse globale

du mur de refend associée a ces deux cas de figués comparée a celle correspondant au
modeéle ISS sans amortissement. Les grandeurs @esesont les mémes que celles énumérées a
la section 3.3.2.1. Elles sont présentées en anhiexaux figures IlIl.1 a 1.7 et les valeurs
maximales sont résumeées aux tableaux Ill.1 a Il'écart entre les réponses maximales a été

calculé en prenant comme référence la réponse mantia.

L’analyse des résultats nous permet d’affirmer lguprésence d’amortissement dans le modéle
ISS (G ou Gy) n'a que trés peu d’impact sur la réponse deriactre. En effet, I'écart entre les
valeurs maximales associées a€e€ celles non-amorties n'excéde jamais 3% et catbtrie les
valeurs associées a(et celles non-amorties, 2%. Il n'y a jamais ples2% d’écart entre les
valeurs maximales associées ae€celles associées g,CPar contre, en regardant les courbes,
nous remarquons gqu'’il existe un déphasage entredagbes amorties et non-amorties (pour
grandeurs tracées en fonction du temps). Nous adtart d’abord que les courbes amorties ont
une fréquence moyenne légerement plus élevée dlaedes courbes non-amorties et d’autre part
que les courbes amorties associées &0 correspond a la réponse la plus amortie)uoret
fréquence plus élevée que les courbes associegs l2aCaison de ce comportement, qui semble
a premiere vue surprenant, est la suivante : ltissement radial est modélisé dans le matériau
QzSimplelpar un amortisseur visqueux. Dans ces conditjols, la valeur d’amortissement est
élevée, plus 'amortisseur visqueux s’oppose auveament de la fondation ; la réponse de la
structure tend alors vers la réponse avec base @iast ce qui est illustré aux figures 3.30 et
3.31. A la figure 3.30, la courbe en noire représém déplacement au sommet du mur de refend
avec base fixe, alors que les courbes : grisefipp@enoire et rouge représentent respectivement
le déplacement au sommet avec base flexible nomt@mnamortie avec Cet amortie avec &.

Les courbes en pointillées rouges représenterépadement au sommet avec base flexible pour
des valeurs d’amortissement extrémement élevéedo{0C,, 100 fois G, et 800 fois G).
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Nous observons que plus la valeur d’amortissemsntelevée, plus la réponse tend vers la
réponse avec base fixe. La présence d’amortissemisgqiieux a pour effet d’augmenter la

résistance en compression du sol, entravant toutvement de basculement a mesure que sa
valeur augmente. A la figure 3.31, nous observanprésence d'une force de rappel dans les
ressorts lorsque la fondation se souléve. Plusalauv d’amortissement radial est grande, plus

cette force de rappel est importante.

A la vue de ces résultats et de I'observation destggues, nous pouvons conclure que
I'amortissement radial n’a pas une influence neteur le comportement globale de la structure.
Dans ces conditions, le fait de choisir de repriesdiamortissement radial par sa valeur associée
au basculement de la fondation,(Qolutét que par celle associée au mouvement aeslaton
verticale de la fondation (n’a pas d’influence majeure sur la réponse dtesyge. Malgreé tout,
nous avons choisi, d'une part, de le prendre ernptemour le reste des analyses et, d’autre part,

de considérer la valeur associée au mouvementstellleanent de la fondation pour le définir.

Déplacement horizontal du sommet du mur de refend
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Figure 3.30 : Déplacement horizontal du sommet dude | - 20xg,,
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q/quIt vsdéplacement vertical de I'extrémité de la fondation
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Figure 3.31 : Ratio entre la charge q qui s'exdeses le ressort a I'extrémité gauche de
la fondation et sa capacité portante ultimg)(gn fonction du déplacement vertical du

bord gauche de la fondation

3.3.2.3Résistance en traction du sol

Le troisieme objectif de cette étude paramétrigstede comprendre quelle est l'influence du
parametre de succion sur le comportement globéd daucture. Dans cette optique, nous avons
tout d’'abord assigné au modeéle ISS une capacitéudeion (TP) égale a 5% de la capacité
portante ultime (g) du sol puis une capacité de succion égale a 1®%dLa réponse globale
du mur de refend associée a ces deux cas de figués comparée a celle correspondant au
modele ISS sans capacité de succion. Les grandssmrvées sont les mémes que celles
énumérees a la section 3.3.2.1. Elles sont preseete annexe I, aux figures 111.8 a 111.14 et
leurs valeurs maximales sont résumées aux tabl#hidxa I11.12. L'écart entre les réponses

maximales a été calculé en prenant comme réfétanéponse sans succion.

Nous pouvons dire que plus la capacité de sucaiosotest importante, moins le phénomene de
basculement est important. Le soulévement a la taseur de refend est réduit de plus de 35%
lorsque TP est égale a 5% et de plus de 55% lorS§uest égale a 10% alors que celui a
I'extrémité gauche de la fondation est réduit d&2drsque TP est égale a 5% et de plus de 35%

lorsque TP est égale a 10%. Plus ce phénoménesdalbaent est atténué, moins la réduction
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du moment a la base du mur est importante. Le mbenémbase est augmenté de plus de 25%
lorsque TP est égale a 5% et de prés de 45% lorfBuest égale a 10%. L'amplitude des
déplacements (rotation, soulevement, tassemenlaapent horizontal) est également affectée

par la réduction du phénoméne de basculement.

Rappelons que par la suite, en accord avec I'hgsetHaite a la section 3.1.1, le sol dans nos
analyses n'a aucune capacité de succion, afin deriéer I'observation du phénoméne de

basculement.

3.4 Etude paramétrique : validation du modéle MR

Nous avons mené une étude paramétrique sur I'méeielu nombre de points d’intégration le
long de chaque élément « poutre » afin de voiflliBnce de ce paramétre sur la réponse globale

du mur.

3.4.1 Présentation du modele

L’étude paramétrique a été menée en considéramiutede refend M2, supposé encastré a sa

base. Il a été représenté a I'aide du modele MRtde& section 3.2.2.

» L’'amortissement dans le mur a été pris en comyade d’'un amortissement de Rayleigh. Un
taux d’amortissement de 1% a été supposé pour teesnde vibration 1 et 2. Nous avons
supposé que la matrice d’amortissement est praportile a la masse et a la rigidité initiale de la

superstructure (section 3.2.2.5).

» Les analyses menées pour cette étude paramétsque des analyses temporelles.
L’accélérogramme utilisé est le méme que celuisdtipour valider le modele ISS (figure 3.20).
A noter qu’un facteur d’amplification a été appkoa I'accélérogramme de fagon a ce qu'il fasse
plastifier la section a la base du mur, sans pauard que les déformations soient trop

importantes.

» La méthode de Newmark est utilisée pour l'intégratles équations de mouvement, avec un
pas de temps constant €gal a 0,001 s et des ctasstast 3 respectivement égales a 0,25 et 0,5

(méthode de I'accélération moyenne). Les équattiéquilibres non-linéaires sont résolues a
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I'aide de l'algorithme de Newton. Le nombre maxirdatérations est 50 et la tolérance pour la
convergence est de 1:10

3.4.2 Analyses et résultats
3.4.2.1Etude du nombre de points d’intégration

Considérant successivement 2, 4, 6, 8 et 10 palitségration (2 correspond au nombre
minimum et 10 au nombre maximum de points d’intégrapour que les analyses convergent),
nous avons observé la variation des grandeursrgewaur la hauteur du mur (figure 3.32) : la
déformation axiale des barres d’armature aux dedrémités de la section (f et Acwsy), la
déformation axiale des fibres de béton aux deurémités de la zone d’armature concentrée
(Begsa €t Beasy), les efforts dans les éléments « poutre » éMV,) et le déplacement horizontal
maximum de chaque noeud.

Acdsl

Bcgsl M Zm Bcdsl
V, —

Figure 3.32 : Détail des résultats observes loi&tiede paramétrique portant sur le modele MR

3.4.2.1.1 Analyse modale

Les périodes de vibration des trois premiers moeegbration du mur de refend M2 en fonction
du nombre de points d’intégration le long de chaéjéenents « poutre » sont données au tableau
3.20.

Tableau 3.20 : Périodes de vibration des trois esmmodes de vibration du mur de refend en

fonction du nombre de points d'intégration le latep éléments « poutre »

Mode 1 | Mode 2| Mode 3
2 points d’'intégration 250s 0,47 s 0,20 s
4 points d’intégration 241s 0,46 s 0,19 s
6 points d’'intégration 241s 0,46 s 0,19 s
8 points d’'intégration 241s 0,46 s 0,19 s
10 points d’intégration | 2,41s 0,46 s 0,19 s
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Expliquons tout d’abord pourquoi la période de atlon du premier mode de vibration du mur
M2 dans cette section est inférieure a celle du enémar, décrit a la section 3.3 (2,41 s ici contre
2,90 s précedemment). La différence vient du faitada section précédente, le mur a été
représenté a l'aide d’éléments « poutre » élastiqdent les propriétés géomeétriques ont été
calculées a partir des sections de mur détermen¢ebapitre 2 (section 3.3.1.1), mais en prenant
un module élastique équivalent{Eégal & 70% du module élastique)(Ele facon a considérer
les propriétés fissurées du béton. Dans le cagmda fissuration est prise en compte a travers
la loi de comportement du béton donc il n’est pasessaire d’en tenir compte artificiellement en
diminuant son module élastique. La pente initiadela loi de comportement du béton est, par
conséquent, calculée en considérant 100% du madiastique, ce qui explique que le mur est
plus rigide que le mur étudié a la section 3.3.08enque nous avons regardé la période du mur
de refend modélisé a l'aide d’éléments « poutréastigues en mettant 100% dgdf dans ce
cas, la période du mur coincide avec celle du manléiisé avec des éléments « poutre » non-

linéaires.

Regardons ensuite les périodes des trois premiedesnde vibration du mur de refend suivant le
nombre de points d’intégration. Nous pouvons carecfjue d’'un point de vue modal, le modele
MR converge vers un comportement unique dés quergbre de point d’intégration le long de

chaque élément « poutre » est supérieur a 2.

3.4.2.1.2 Analyse des résultats

Les figures 3.33 a 3.39, qui représentent les régmdu mur pour 2, 6 et 10 points d’intégration,
permettent d’observer leur impact sur son compaetenglobal. A noter que par la suite, nous
avons comparé, pour chaque modele de mur, I'éotme &es réponses maximales (tableaux 3.20

a 3.24) en prenant comme référence la réponseiéssncmodele avec 10 points d’'intégration.

Les figures 3.33 et 3.39 représentent respectivefaansaillement et le moment maximums sur
la hauteur du mur de refend. Les tableaux 3.2024t Bonnent, pour chague modele de mur, les
valeurs du cisaillement et du moment maximums &dse du mur. A la vue des résultats
présentés, nous pouvons dire que, mis a part lelma mur avec 2 points d’'intégration, tous
les modeles prédisent correctement les effortséseldppant dans le mur. En considérant la
figure 3.35 et le tableau 3.23, qui représenterdéplacement horizontal maximum du mur de

refend ainsi que la valeur maximale au toit pousqtle modéle, nous pouvons tirer la méme
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conclusion. En s’intéressant par contre au compute local du mur, nous nous rendons compte
gue I'estimation des déformations dans les barasnature ainsi que dans les fibres de béton est
sensible au nombre de points d’intégration le ldeg éléments « poutre ». Cette sensibilité est
d’autant plus importante que la plastification t'développée. En regardant les valeurs des
déformations maximales dans la fibre de bétgp:Bableau 3.24), qui plastifie en compression,
excepté dans le cas ou il N’y a que 2 points djiretton, nous nous rendons compte gu'il faut un
nombre de points d’intégration maximum afin d’éwlwcorrectement les déformations. Par
contre, les déformations a gauche du mur, danbre B.gs; qui reste élastique, les déformations
sont correctement estimées, excepté lorsque dy’d gue 2 points d’'intégration. Des remarques
identiques peuvent étre tirées en considérantdésmations dans les barres d’armatuggsfet
Acgs1 (tableau 3.25).

En conclusion de cette section, nous pouvons dire l@ nombre de points d’intégration
influence surtout la réponse du mur au niveau lpaais a part le modéle avec 2 points
d’intégration, le comportement global (efforts épthcements) est bien évalué quelque soit le
modele de mur. Le seul inconvénient d'un grand mende points d’intégration le long de
chaque élément est la durée du temps de calcul.d&fifaire un bon compromis entre précision
des résultats et économie de temps pour les asalyses avons choisi d’avoir recours a 6 points
d’intégration le long de chaque élément « poutraon-linéaires rfonlinearBeamColumn
elementdans le modéle MR. A noter que les créateursstiélément préconisent au minimum 5

points d’intégration (Taucer et al., 1991).

Cisaillement maximum sur la hauteur du mur de refenl
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Figure 3.33 : Cisaillement maximum sur la hauteundir de refend
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Tableau 3.21 : Cisaillement maximum a la base dudauefend pour différents nombres de
points d’'intégration

Cﬁgilﬁ&e)m % d’écart
2 points d’intégration 3632 16,7%
4 points d’intégration 4 363 0,1%
6 points d’intégration 4 359 0,0%
8 points d’intégration 4 355 0,1%
10 points d’intégration 4 359

Moment maximum sur la hauteur du mur de refend

8 | ‘ : ‘
T | | | --%-- 2pts Int
25 TS b ] -
| Y, | | —%— 6ptsInt
; Sy ; ; 10 pts Int
EX I . SR R
5 | L N | |
g 15F-------4-------- - - -  EREt EEEE TR R
< : : S :
T ol I A N I |
: : oM :
| | | h % |
5””””7 ”””” T”Q.“(;‘;’T ”””” ]
R e
0 | | | | LSS .':%
0 5000 10000 15000 20000 25000 30 000

Moment (kNm)
Figure 3.34 : Moment maximum sur la hauteur du deurefend

Tableau 3.22 : Moment maximum a la base du muef#md pour différents nombres de points

d’intégration

Moment 'z
max (kNm) % d'écart
2 points d’intégration 27 289 4,6%
4 points d’intégration 28 570 0,2%
6 points d’intégration 28 617 0,0%
8 points d’intégration 28 615 0,0%
10 points d’intégration 28617
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Déplacement horizontal maximum du mur de refend
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Figure 3.35 : Déplacement horizontal maximum du deurefend

Tableau 3.23 : Déplacement horizontal maximum aonset du mur de refend pour différents

Hauteur (m)

nombres de points d’intégration

on (YH o) | % d’écart
2 points d’intégration 0,60 3,4%
4 points d’intégration 0,58 0,0%
6 points d’'intégration 0,58 0,0%
8 points d’'intégration 0,58 0,0%
10 points d’intégration 0,58
Déformation maximale en compression dans la fibreadbéton BCgsl
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Figure 3.36 : Déformation maximale en compress®fadibre de béton &1
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Déformation maximale en compression dans la fibreedbéton =3
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Figure 3.37 : Déformation maximale en compress®iadibre de béton Bs:

Tableau 3.24 : Déformations maximales en comprestams les fibres de bétop,B et Bgs1a la

base du mur de refend, pour différents nombresoddgd’intégration

€ Beast | o ggcart | Ee Bosst | o gécant
(m/m) (m/m)
2 points d’intégration 0,0016 82,2% 0,0015 25,0%
4 points d’intégration 0,0036 60,0% 0,0020 0,0%
6 points d’intégration 0,0061 32,2% 0,0020 0,0%
8 points d’intégration 0,0086 4,4% 0,0020 0,0%
10 points d’intégration | 0,0090 0,0020

Déformation maximale en traction dans la barre d'amature ACg
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Figure 3.38 : Déformation maximale en tractionaledrre d'armaturegs;
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Tableau 3.25 : Déformations maximales en tractemsdes barres d’armaturggé et Acgs1a la

base du mur de refend, pour différents nombresoddgd’intégration

s(ymA/‘rCndT % d'écart ?ymp/‘:ﬁ;l % d'écart
2 points d’intégration 0,0051 45,7% 0,0058 85,4%
4 points d'intégration 0,0090 4,3% 0,0189 52,5%
6 points d’intégration 0,0095 1,1% 0,0306 23,1%
8 points d’intégration 0,0094 0,0% 0,0328 17,6%
10 points d’intégration | 0,0094 0,0398

3.5 Conclusions

Ce chapitre nous a permis tout d’abord de décesechractéristiques des modeles numériques

utilisés pour représenter le phénomene dinteractsml — structure (modéle ISS) et le

comportement non-linéaires des murs de refend &m la@mé (modele MR) et ensuite de valider,

a l'aide d’études paramétriques, les valeurs dmices de ces caractéristiques.

Le modéle ISS repose sur le concept de « Beam afingar Winkler Foundation » (BNWF). La

fondation de chaque mur de refend est modéliséarmapoutre élastique reposant sur un nombre

fini de ressorts non-linéaires. Chaque ressort Im&&ire suit une loi de comportement qui

permet de représenter a la fois le comportemerdstigue du sol (non-linéarité due au matériau)
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et le décollement des fondations (non-linéariténgé&oique). Le modele est donc capable de
représenter le tassement permanent de la fondatiole phénoméne de basculement. Son
comportement hystérétique permet de tenir comptdaddissipation d’énergie qui survient
pendant ces modes de vibration. La fondation dansddele ISS se compose d'une partie
centrale et d’'une zone a chaque extrémité. Leontssaux extrémités sont plus rapprochés que
ceux dans la partie centrale de facon a bien ocapter phénoméne de basculement de la
fondation. La rigidité des ressorts aux extrémdésla fondation varie par rapport a celle des
ressorts de la partie centrale de facon a repmsane répartition non-uniforme des contraintes
sous la fondation. Cette variation de la rigiditérrpet également de reproduire la rigidité
rotationnelle du sol.

Une étude paramétrique portant sur différents panas du modele ISS nous a permis de faire

les choix suivants :

- la longueur kygdes zones d’extrémités a été calculée a 'aidegpression suivante :

1
1-CK .\ /3
Leng = 0,5L— L[ —————] ;
8
- dans chacune des deux zones de la fondatiopatesnent entre les ressorts est inférieur a 12%

de la longueur de la zone considérée;

- 'amortissement radial a été représenté par $auwvassociée au mode basculement de la
fondation;

- le sol n'a aucune capacité de succion.

Le modéle MR est un modéle multifibore 3D. Chaquer rda refend est représenté par un
ensemble d'éléments « poutre » non-linéaires, €vien plusieurs sections droites. Chaque
section est discrétisée en fibres dans chacuneesladsux directions principales. Des fibres
individuelles sont ajoutées dans chaque section dé tenir compte de l'armature. Cette
approche nous a ainsi permis de reproduire lesossaie murs déterminées au chapitre 2. Dans
le modéle MR, les fibres de béton au cceur des azaamature concentrée ont des propriétés qui
représentent un béton confiné alors qu’en périphée ces zones et dans la zone d’armature

distribuée, les propriétés des fibres sont cell@s deton non confiné.
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Dans le cas présent, les fibres sont carrées etirarés20 mm de c6té, soit les dimensions
correspondant a la discrétisation la plus raffipéssible. Suite a étude paramétrigue menée sur le
nombre de points d’intégration a utiliser le lorggahaque élément « poutre » non-linéaires, nous

avons choisi d’avoir recours a 6 points d’intégrati

Pour les analyses non-linéaires menées au ch&pitaeméthode de Newmark a été utilisée pour
l'intégration des équations de mouvement, avecasde temps constant égal a 0,001 s et des
constantey et respectivement égales a 0,25 et 0,5 (méthodeadeélération moyenne). Les
équations d’équilibres non-linéaires ont été réswla I'aide de l'algorithme de Newton. Le

nombre maximal d'itérations est 50 et la tolérapeer la convergence est de I°10
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CHAPITRE 4 SELECTION ET CALIBRATION
D'ACCELEROGRAMMES

Les objectifs de ce chapitre sont de présenteadeslérogrammes historiques (section 4.2) et
artificiels (section 4.3) retenus pour analysdbdéiment ainsi que les méthodes utilisées pour les

étalonner afin qu’ils soient représentatifs d’ue sie catégorie C, a Montréal.

4.1 Introduction

Les séismes de I'Ouest du Canada ont fait I'obgetpllisieurs études dans le passé, mais les
conclusions de ces dernieres ne sont pas directapplicables aux séismes qu’on anticipe dans
I'est du Canada. En effet, les séismes majeursesuss/au Québec présentent des singularités
importantes, dues a la géologie du Bouclier camadanstitué de roc granitique (gneiss) trés
rigide. Tout d’abord, les ondes sismiques s’atté@ntrés peu. Alors que dans I'Ouest, les séismes
s’atténuent trés rapidement, généralement en nmaen$00 kilomeétres (Atkinson, 1984), ceux
dans I'Est peuvent étre ressentis sur plusieurtates de kilometres. Le séisme qui secoua la
région du Saguenay en 1988 fut ressenti jusqu’ahiligon D.C. (Etats-Unis) au sud et jusqu’a
Thunder Bay (Ontario, Canada) a l'ouest. Ensuikemiécanisme de rupture tectonique est
également fort différent. Alors que dans I'Ouesf imécanismes responsables des séismes sont
clairement identifiés et consistent en des ruptdeefailles qui s’étendent jusqu’a la surface, ils
sont, pour I'Est, plutét basés sur des hypothésefin, le contenu fréquentiel des séismes est
différent. Les séismes de I'Est liberent beaucolus p’énergie dans les hautes fréquences que
dans les basses frequences, alors que les séisimeapgpent 'Ouest liberent la majorité de leur

énergie dans les basses fréquences.

4.2 Séismes historiques retenus

Nous avons choisi d’étudier, dans un premier terfiggspmportement sismique du batiment en
considérant les séismes historiques intra-plaquegsurs survenus au Canada. Ces séismes, de
part leurs modes de rupture, leur contenu frégekrsont uniques et il apparait donc nécessaire
de les utiliser pour étudier la réponse sismique latiments qui pourraient y étre confrontés.
Cependant, ces accélérogrammes ne peuvent pastifités directement. Une calibration est
nécessaire afin qu'ils soient représentatifs demotéristiqgues d'un site de catégorie C, a
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Montréal, hypothése que nous avons faite au claitconcernant le site de construction du
batiment. Dans cette optique, trois approches tinténsidérées pour la calibration. Elles sont
décrites a la section 4.2.3. Une présentation desctéristiques des séismes historiques retenus
est d’abord faite a la section 4.2.1. La sectiégh24décrit la méthode utilisée pour décorréler les

enregistrements retenus.

Avant de poursuivre, précisons tout d’abord le sdmgertains termes utilisés par la suite. Un
séisme est enregistré par des sismographes placéseau de stations d’enregistrement (sites).
A chaque site est associé un enregistrement cquors@ose de trois accélérogrammes ou encore
de trois composantes. Les accélérogrammes sonttésieselon les directions x, y (directions
horizontales) et z (direction verticale). Le termeaccélérogrammes horizontaux »
(« composantes horizontales ») englobe donc les detélérogrammes selon les directions x et
y. De méme que le terme « accélérogramme vertiGalcomposante verticale ») fait référence a
I'accélérogramme selon la direction z. Ensuitepedpns que les accélérogrammes présentés par
la suite sont les accélérogrammes horizontaux.alceglérogrammes verticaux ont été négligés

pour I'étude.

4.2.1 Description des séismes historiques retenus

Sauf indication contraire, les informations quivamt proviennent de la Commission Géologique
de Canada. Les numéros des sites d’enregistrementtannés correspondent a ceux utilisés par
la Commission. Les accélérogrammes proviennent itdu isternet de la Commission. Les

accélérogrammes horizontaux présentés dans cettiersesont donnés selon les orientations
privilégiées des sismographes (x, y) et non sekm directions de propagation des ondes

sismiques (directions principales d’'un séisme).

4.2.1.1Séisme de Nahanni

La région de Nahanni a été frappée en 1985 par si&isrmes de magnitudel ) 6,6 (5 octobre)

et 6,9 (23 décembre). Les travaux de Wetmillerl.e(1®88) ont permis de mettre en évidence
que les hypocentres des deux séismes étaient gireSsjue au méme endroit (62,190°N,
124,240°0), a une profondeur de 6 kilomeétres. lgaurg 4.1 indique les régions ou ont été

ressentis les deux séismes.
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Figure 4.1 : Régions ou ont été ressentis les déismes qui ont touché la région de Nahanni en

1985 [Source : (Commission Géologique du Canadag)20

Nous avons décidé d’étudier uniquement I'éveneragant la plus grande magnitude, soit celui
du 23 décembre 1985. Les accélérogrammes reteowgepnent du site d’enregistrement de
Battlement Creek (site 03). Leurs caractéristicaed résumeées au tableau 4.1. La distance entre
la station d’enregistrement et I'épicentre est eddg,ic. L'azimut (donné par rapport au Nord) de
chaque composante est spécifié ainsi que son aaefe de pointe horizontale (APH) et sa
vitesse de pointe horizontale (VPH). Enfin, lesdibans de sol sur lequel le sismographe était
installé sont précisées. lls sont présentés, gimsiles spectres correspondant, aux figures 4.2 et
4.3. Les accélérogrammes présentés ont été mogdrésapport aux acceélérogrammes originaux
de facon a enlever le début du signal, avant Vaeides ondes P, ainsi que la fin du signal, ou
I'amplitude des mouvements devient tres faible.rRe&la, nous nous sommes basés sur la durée
de Trifunac-Brady (Trifunac & Brady, 1975) qui cespond a la durée entre le moment ou 5% de
I'énergie totale du signal est atteinta,{Te) et le moment ou 95% de l'intensité du signal est
atteinte (Tup. 9s99. Nous avons enleve la partie du signal comprigeede temps T = 0 s et le
temps T = F s% temps auquel nous avons retranché deux secotfibeslea s’assurer de
conserver tout le train d’ondes P. Pour ce qudedt partie du signal au-dela du temps, s,
nous avons décidé de couper aux cing secondesypeésieures. La durée des accélérogrammes

ainsi modifiés est donnée au tableau 4.2.
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Tableau 4.1 : Caractéristiques de I'enregistreramique de Nahanni retenu pour I'étude

NE Site Latitude | Depic. Azimut APH | VPH Conditions
Longitude | (km) (g) | (cm/s)| géotechniques
Battlement| 62,133°N 270° |0,186| 6,457
03 o 22 o roc
Creek | 123,844°0 360° | 0,194| 3,505

Tableau 4.2 : Durée de 'accélérogramme modifiésiisé de Nahanni) retenu pour I'étude

N° Site
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Figure 4.2 : Accélérogramme et spectre correspdradBazimut 270° — site 03 —

Nahanni
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Figure 4.3 : Accélérogramme et spectre correspdradBazimut 360° — site 03 —

Nahanni

4.2.1.2Séisme du Saguenay

Le 25 novembre 1988, I'est du Québec est frappéepaemblement de terre le plus important de
la deuxieme moitié du vingtieme siécle survenu déest de I’Amérique du Nord. D’une
magnitude K1,,) de 5,9, il a été ressenti sur plus de 3,5 miflide k. L'épicentre (48,117°N,
71,184°0) se situait dans le nord de la Réserveidae des Laurentides, dans la région de
Saguenay. L’hypocentre se trouvait a une profondew9 kilometres. Le séisme a été enregistré
par plusieurs stations du Réseau d’enregistremensdcousses fortes de I'Est du Canada, dont
une description est faite dans Munro et al. (19Bé%. emplacements de ces stations sont montrés
alafigure 4.4.
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Figure 4.4 : Emplacements des stations d’enregisiné actives lors du séisme du Saguenay

[(Commission Géologique du Canada, 2008)]
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Nous avons uniquement examiné les enregistremennigemant des stations situées a une

distance inférieure a 100 kilometres de I'épiceriDg,c), reposant sur le roc et dont au moins

une des deux composantes horizontales a une ae@dérde pointe horizontale (APH)

supérieure a 0,1g. Seuls les sites 08, 16, 17 ggihdent a ces critéres. Les caractéristiques des

accélérogrammes retenus sont récapitulées daalléat 4.3 et présentées, ainsi que les spectres

correspondant, aux figures 4.5 et 4.6 pour le B88eet en annexe IV pour les autres sites

(figures IV.1 a IV.6).

méme fagon que précédemment.

lIs ont été modifiés parpport aux accélérogrammes originaux de la

Tableau 4.3 : Caractéristiques des enregistrens@rsques du Saguenay retenus pour I'étude

NE Site Latitude | Degpic. Azimut APH | VPH Conditions
Longitude | (km) (@) | (cm/s)| géotechniques

| 47.655° N 063° | 0,124] 4.756

08| LaMalbaie | 201305 92 | 3330 | 0060 1368 Roc

16| Chicoutimi- | 48,490°N| . | 124° 0,131 2514 o
Nord 71.012° O 214° |0.107| 1,551

17| St-André-du- | 48325°N| | 000° |0,156| 1,795 R0
Lac-St-Jean | 71,992° O 270° | 0,091| 1,042
Les 47.550° N 000° | 0,125| 4.337

201 Epoulements | 70.327°0| 2° | 270° | 0.102| 2.672 Roc
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Tableau 4.4 : Durée des accélérogrammes modi#ésnie du Saguenay) retenus pour I'étude
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4.2.1.3Conclusion

En conclusion de cette section sur la descriptiesm sEismes historiques retenus, nous pouvons
dire que quelque soit I'accélérogramme considéetixdiendances se dégagent: d’une part,
I'énergie de chaque accélérogramme est concerdreelds basses périodes (T < 0,5 s) et d’autre
part, les accélérations spectrales sont nettentestaibles que celles du spectre du CNBC 2005
pour un site de catégorie A, & Montréal. A la vue aks conclusions, la calibration des

accélérogrammes s’avere nécessaire.

4.2.2 Directions principales majeures et mineures

Lors d’'un séisme, les sismographes enregistrensitgzaux selon l'orientation propre de la
station. Toutefois, les ondes d’'un séisme se pmmagans toutes les directions de I'espace et,
pour cette raison, la direction principale des sndest pas nécessairement celle de la station.
Pour déterminer les acceélérogrammes selon les tidinsc principales du séisme, une

décorrélation des signaux doit étre effectuée.

Hernandez et al. (2003) se sont intéressés auts efigtiliser des accélérogrammes décorrélés ou
non lors d’analyses bidirectionnelles. D’aprés lésultats de leurs travaux, négliger la
corrélation entre les accélérogrammes provenanted'méme station d’enregistrement peut
conduire a des analyses dynamiques non consepatficestel (2007) s’est également intéresseé
a la méme problématique. Il conclut que, pour dbfarréponse maximale de la structure, il faut
utiliser la direction principale majeure d'un sésntomme composante horizontale lors
d’analyses unidirectionnelles. A la vue de ces mions, il est nécessaire, avant d'utiliser les
enregistrements, de déterminer les accélérogransgien les directions principales du séisme.

La méthode suivie pour décorréler les accélérogresmst décrite dans ce qui suit.

Soit g(t), a/(t) et a(t) les trois composantes d’'un séisme enregisppéesin sismographe selon
ses axes X, y et z. Sous I'hypothése que les aogéddnmes sont des processus aléatoires, il est
possible de trouver un systeme d’axes selon lethsue composante devient indépendante des
deux autres (Penzien & Watabe, 1975). Dans cdamsccelérogrammes sont dits décorrélés et
le systéme d'axes est tel que la covariance emegecbmposantes est nulle. La figure 4.7
représente les orientations x, y et z selon lesgpitds accélérogrammes ont été enregistrés ainsi

que les axes principaux 1, 2 et 3 selon lesqueladeélérogrammes sont décorrélés. La direction
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principale 1 est la direction horizontale princgahajeure, la direction principale 2 est la
direction horizontale principale mineure et finat la direction principale 3 est la direction
principale verticale. Dans le cas présent, la caapte verticale des séismes historiques a été
négligée puisque, d’'une facon générale, cette ceamie n'influence pas de fagon significative
la réponse structurale des batiments (Beyer & Bom2@07). Nous avons donc supposé que
I'accélérogramme selon la direction z correspotaddirection principale verticale (figure 4.8).

Z

y y

Figure 4.7 : Directions d'enregistrement Figure 4.8 : Directions d'enregistrement
(x, y et z) des accélérogrammes et (x, y et z) des accélérogrammes et
directions principales (1, 2 et 3) directions principales (1, 2 et 3), dans le
cas ou la composante verticale du séisme

est négligée

Introduisonspyy, le facteur de corrélation entre les deux comptesahorizontales (Beyer et al.,
2007), calculé a 'aide de I'équation [4.1].

Mx
Pxy = Kgyy [4.1]
Avec
<m=%LY%®—£®wt [4.2]
1 [t -
Oyy = ol (ay(®) —ay(D)dt [4.3]

1 [t - -
+W=—f(%m—%mx%®—%mwt [4.4]
[ 0
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Ou o représente la variance de I'accelérogramme errégislon la direction Xy, représente
la variance de l'accélérogramme enregistré selodirkection y, § correspond a la durée des
accélérogrammes considérégt) st I'accélérogramme selon la direction agt) est la valeur
moyenne de l'accélérogramme selon la directionr,|& duréed Dans le cas préseng,ua étre

pris égale a la durée totale du séisme.

Nous cherchons a minimisgyg, autrement dit nous cherchons a faire pivoié) at g(t) d'un
anglebpinc. tel que le facteur de corrélation tende vers zdree fois I'angle de rotation trouve,
les accélérogrammes selon les directions prin@pat@jeure et mineure sont obtenus en
multipliant les accélérogrammes initiaux par unetrioa de rotation tel que présenté par

I'équation [4.5].

_ [4.5]

(31(0) _[cos® sinB (ax(t))
a,(t) —sinB® cos Bl \ay(t)
Dans ce qui suit, le terme « accélérogrammes brtdg référence aux accélérogrammes orientés
selon les directions x et y alors que le termecélgcogrammes principaux » fait référence aux
accélérogrammes orientés selon les directions ipeles horizontales majeure et mineure. Les
calculs ont été faits selon les recommandationsm@AKhaled (Communication personnelle,
novembre 2008). Le tableau 2.15 présente les aésule la décorrélation des accélérogrammes
bruts. L'angle de rotation des accélérogrammessbpaur obtenir les accélérogrammes
principaux est notéyyinc, (figure 4.9). L'APH de chaque composante bruteragpelé ainsi que
'APH de chague composante principale. Les speafésorrélés ainsi que les spectres des
accélérogrammes bruts sont présentés, pour les GReet 08, aux figures 4.10 a 4.11 et en
annexe IV pour les autres sites (figures IV.7 a9)V.Nous pouvons dire que d'une facon
générale, il n'y a pas de différence notoire etdsespectres des accélérogrammes orientés selon
les directions des sismographes et ceux des acgéé@nmes orientés selon les directions

principales des séismes.
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Tableau 4.5 : Résumé de la décorrélation des estregients sismiques historiques

Séisme | N°sitg Azimutine. | APHinit, E:Li(l:gglness Bprinc. | AZIMUtprinc. | APHoprinc.
Nahanni 03 g;g: 8132 ; 339° :Z:,gg: 8122
Saguenay 08 ggg: géég ; 8° 3741; 8322
saguenay 16 | 224 | 0B 1 o fge) 1077 ) 013
Saguenay 17 238: 833? ; 214° i;j: 8381
saguenay 20 | 0000 | 0425 | 1 |oge| 2087 | 0120

2

S =
0,inc
1
Vy

Figure 4.9 : Principe de la décorrélation
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NAHANNI
Site 03

Spectre
0,8¢ ———— ———

0,1

0,01

S, (9)

Spectre A270
Spectre A360

0,001 — - — Spectre 1 Fe o
—— Spectre 2 1
——— Spectre site cat A - CNBC 05
0,0001 P P L
0.1 1,0 4,0
Période (s)

Figure 4.10 : Spectres correspondant aux accekaroges bruts et aux

accélérogrammes principaux dans les deux directiorigontales — site 03 — Nahanni

SAGUENAY
Site 08
Spectre

0,8¢

0,1

0,01

S,(9)

Spectre A063
Spectre A333
0,001:| — - — Spectre 1
—— Spectre 2
——— Spectre site cat A- CNBC 05

0,0001

o1 10 40
Période (s)
Figure 4.11 : Spectres correspondant aux accekaroges bruts et aux
accélérogrammes principaux dans les deux direcfignsipales horizontales — site 08 —

Saguenay
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4.2.3 Modification des spectres d’accélération

Les trois méthodes de calibration introduites abutiéle la section 4.2 sont explicitées aux
sections 4.2.3.1 24 4.2.3.3.

4.2.3.1Calibration : approche n°1 (APHA)

L’approche n°1, désignée par le sigle APHA paiuiiges se fait en deux étapes.

4.2.3.1.1 Etape n°1

L’étape n°1 consiste a appliquer un facteur debcatiion aux enregistrements pour qu’ils soient
représentatifs d’'un site de catégorie A, a Montréak facteurs de calibration sont égaux au
rapport entre I'APH (APHoy) du site d’enregistrement considéré et ’APH (ARK cible pour

un site de catégorie A, a Montreal. L'AR}. est égale a la moyenne arithmétique de 'APH de
chacun des deux acceélérogrammes (AR du site considéré alors que I'ARgh est
déterminée en multipliant 'APH spécifiée dans IBBIC 2005 pour un site de catégorie C,
(0,43g) a Montréal, par le coefficient de site ags@ I'accélération, F(0,776). Dans le cas
présent, '’APHiea vaut 0,334g. Chaque site a un facteur de caldorafui lui est propre et qui est
appligué aux deux accélérogrammes. Les valeuresidacteurs sont résumées dans le tableau
4.6.

Tableau 4.6 : Facteurs de calibration des enregm&nts pour correspondance avec I'APH d’un

site de catégorie A a Montréal (Note : APH siteegatie A Montréal = 0,334Q)

N° Directions Facteur de

Séisme site | principales APHprine. | APHmoy. calibration
(APHA)
Nahanni 03 ; gigg 0,184 1,81
Saguenay 08 ; 8322 0,090 3,73
Saguenay 16 ; 81?2’ 0,126 2,65
Saguenay 17 ; 8381 0,124 2,69
Saguenay 20 ; 8132 0,111 3,01
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4.2.3.1.2 Etape n°2

L’étape n°2 consiste a faire passer les accélémges a travers un dépoét de sol ayant les
caractéristiques d’un site de catégorie C, a Mahtf@ette étape a été réalisée a I'aide du logiciel
SHAKE200¢ (Ordénez, 2000). Ce logiciel permet d'évaluer émanse d’un dépot de sol
soumis a un séisme. Le dépbt de sol est repréepant®l couches supposées visco-€élastiques
linéaires dont I'extension dans la direction honitade est supposée infinie. La propagation des
ondes sismiques se fait dans la direction verticake logiciel résout I'équation de propagation
d'ondes unidimensionnelle dans le domaine frégelerites nonlinéarités du sol sont prises en
compte grace au modele linéaire équivalent dévélgap Seed et Idriss (1970). Les parameétres
élastiques du sol sont ajustés de maniere itérdans le domaine des fréquences, en ajustant a
chaque itération le module de cisaillement et lx tdamortissement au sein de chaque couche
de sol, en fonction du cisaillement effectif caéubrs de [litération précédente jusqu’a
convergence des résultats. Les courbes du rappBriatet du taux d’amortissement en fonction
des déformations en cisaillement développées pad ®t Idriss (1970) et utilisées pour les
analyses sont données a la figure 4.12 b). Le nerditérations maximum pour obtenir un
module de cisaillement sécant et un amortissenmnpatible avec le niveau de déformations de

cisaillement a éteé pris égal a 5.

Dans le cas présent, nous avons modélisé les defiis ple sol INF et SUP considérés dans
I'étude (section 2.4.1). Chaque accélérogramme figodil’étape n°1 a donc été passé a travers
deux dépbts de sol ayant les caractéristiques prafil de sol représentatifs de site de catégorie
C, a Montréal. Le principe de la modélisation estesnatisé a la figure 4.12 a). Chaque profil de
sol est composé de dix couches de 3,0 m d’épaisgeur une épaisseur totale de 30,0 m. Les
dix couches sont supposées identiques. Leurs ptéprsont résumées au tableau 4.7. La période
fondamentale de chaque profil de sol, obtenue digild SHAKE2000, est également donnée au

tableau 4.7. Les accélérogrammes modifiés seltapéen®l sont appliqués au niveau du roc.
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Tableau 4.7 : Caractéristiques des dépbts de sélisés dans SHAKE2000

Profil de sol INF | Profil de sol SUP
Nombre de couches 10 10
Epaisseur des couches (m 3 3
Vs (M/s) 360 550
Tt (kg/m®) 2100 2 300
Do (%) 5 5
Période fondamentale 0,41s 0,27 s
Profil de sol INF Profil de sol SUP Courbes G/G,,,
v. = 2100 kg/m3 v, = 2300 kg/n? 10 Ly s
v, = 360 m/s v, =550 m/s
D, = 5% D, =5% o8]
3m
"}m 0,6+
3m %
04
3m (Seed & Idriss 1970)
02] & GIG,,,: Limite inférieure
s G/G,,: Valeurs moyennes
3m v G/G,,,: Limite supérieure
%‘,?)000‘1 ' “‘(3,‘(‘)‘00]1 ' ““5“001‘ ' HHH(‘),Ol‘ ' HHH‘0,1‘ T
3m Déformation en cisaillement (%)
3m 1om Courbes de ratio
d'amortissement
3m (Seed & Idriss 1970)
’@ 4 Amortissement : Limite inférieure
< 25a Amortissement : Valeurs moyennes /
3m ‘qc: v Amortissement : Limite supérieure o
E 20 / /
3m %
‘g 157
3m g
©
i\i:\: g v
N\ g - P
N i
? > 0 F;"t""/

0,00001 0,0001 (‘),001 ‘0‘01 ‘ 0.1
Déformation en cisaillement (%)

b)

Figure 4.12 : Principe du modéle SHAKE2000 : a) alisdtion des profils de sol b)

courbes développées par Seed et Idriss (1970)

4.2.3.1.3 Conclusion

Les spectres d’accélération des accélérogrammesfi@soselon la méthode APHA, considérant
le profil de sol INF, sont présentés aux figurels34a 4.14 a) pour les sites 03 et 08 et en annexe

IV pour les autres sites (figures V.10 a IV.12 aljrs que ceux considérant le profil de sol
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SUP, sont présentés aux figures 4.13 a 4.14 b) lpswsites 03 et 08 et en annexe IV pour les
autres sites (figures IV.10 a IV.12 b))

Tout d’abord, nous remarquons que quelque soitdecensidére, les spectres d’accélération des
accélérogrammes a la surface des dépots sonpttement amplifiés pour une période comprise
entre 0,4 — 0,5 s (dépendant du site considéré) lpaprofil de sol INF et de I'ordre de 0,25 s
pour le profil de sol SUP (tableau 4.8). Ces pé&sodorrespondent respectivement aux périodes
fondamentales des profils de sol INF et SUP (tabked). Nous notons également une seconde
zone d’amplification vis-a-vis de la plage de pddemssociée au second mode de vibration du

dépobt (environ 0,15 s pour le profil de sol INFeatiron 0,09 s pour le profil de sol SUP).

Ensuite, nous remarquons que, pour la majorité sites considérés, les spectres en surface
associés au profil de sol INF et SUP excedentéetsp du CNBC 2005 pour un site de catégorie
C, a Montréal, sur la plage de périodes compriseéhet 0,5 s environ. Les spectres en surface
pour les sites 08 et 20 (séisme du Saguenay), agiedqit le profil de sol, excédent méme le
spectre cible sur la plage de périodes comprige énét 1,0 s. Les dépassements vis-a-vis de la
période fondamentale du profil sont tres importamistre 1,2 et 2,8 fois les ordonnées du spectre
du code pour le profil de sol INF (les accélératispectrales a la période fondamentale du profil
INF pour les spectres 2 des sites 16 et 17 du séiimSaguenay sont cependant inférieures a
celles du spectre du code) et entre 1,5 et 4,8dsisrdonnées du spectre du code pour le profil
de sol SUP. Tout cela est résumé au tableau 4,8erdant, pour les périodes plus grandes
(T > 1,0 s), les accélérations spectrales sontieuees a celles du spectre du CNBC 2005. Les
déficiences sont plus marquées pour les enregistresmprovenant des sites 16, 17 et 20
(Saguenay). Les enregistrements provenant des GXg®Nahanni) et 08 (Saguenay) ont des
spectres qui, apres calibration, ont des ordonsgestrales proches de celles du spectre du
CNBC 2005 autour de la période correspondant &iege fondamentale du batiment a I'étude
(2,5-3,09).
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Tableau 4.8 : Valeurs d'accélération spectralesgdestres des accélérogrammes modifiés selon la
méthode APHA correspondant a la période fondamenies profils de sol

S, (9)

Profil de sol INF Profil de sol SUP
Sa max Ta Sa code Sa max Ta Sa code
@ | 6| @ "™ @ @™

Nahanni | Sptl1| 0,62 | 0,41 0,45 1,44 153 0,27 0,61 2pb1
Site03 |Spt2| 0,61 | 0,36/ 050, 1,22 1,28 0,27 0,61 2,10
Saguenay| Spt1| 1,03 | 0,48, 0,36 284 2,17y 0,24 0,64 3,38
Site08 |Spt2| 091 | 046| 039 234 152 025 0,63 241
Saguenay| Spt1| 0,85 | 0,37 049 1,74 142 0,25 0,63 2,25
Site 16 |Spt2| 0,37 | 0,40| 0,46/ 081 143 0,25 0,63 2,26
Saguenay| Spt1| 0,57 | 0,38 0,48 1,19 120 0,26 0,62 1,04
Site17 | Spt2| 0,45 | 0,37 0,49, 092 09% 0,24 0,64 147
Saguenay| Spt1| 0,99 | 0,29, 0,59 169 260 033 05 4,83
Site20 |Spt2| 0,89 | 0,42 0,43} 2,04 228 0,28 0,60 3,82

NAHANNI NAHANNI

Site 03 Site 03

rofil de sol INF

15

T

——— Spectre site cat. C - CNBC

T T T
—— Spectre 1 - cal. APHA

Spectre 2 - cal. APHA

- ___4 T

S,(9)

rofil de sol SUP
T

lsk '

T T T
—— Spectre 1 - cal. APHA
Spectre 2 - cal. APHA
—— Spectre site cat. C - CNBC

2,5 2,5

a)

b)

Figure 4.13 : Spectres correspondant aux accélmoges dans les deux directions
principales horizontales, calibrés par la métho8&lA — site 03 — Nahanni : a) profil de
sol INF b) profil de sol SUP
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a) b)
Figure 4.14 : Spectres correspondant aux accekaroges dans les deux directions
principales horizontales, calibrés par la métho8&lA — site 08 — Saguenay : a) profil de

sol INF b) profil de sol SUP

4.2.3.2Calibration : approche n°2 (SPTMA)

L’approche n°2, désignée par le sigle SPTMA paulige, se fait en deux étapes.

4.2.3.2.1 Etape n°1

L’étape n°1 consiste a modifier les accélérogramadeetelle sorte que leur spectre d’accélération
s’approche d'un spectre cible, pour une plage dmge donnée (« spectral matching »). Dans
notre cas, le spectre cible est le spectre du CRBI5, pour un site de catégorie A, a Montréal.
Les accélérogrammes principaux ne peuvent cepepdarétre tous calibrés sur 100% du spectre
cible puisque cela reviendrait a « annuler », ainsmd’'un point de vue amplitude spectrale, la
décorrélation. Pour chaque site d’enregistremensplectre cible a donc été étalonné par deux
facteurs différents, selon la composante princip@lstée. Les deux facteurs permettent de tenir
compte du ratio entre I'accélérogramme orienté rsdéb composante principale horizontale
majeure et 'accélérogramme orienté selon la commesprincipale horizontale mineure. A noter
gue la moyenne de ces deux facteurs est égaleadii @e calibrer I'enregistrement sur 100% du

spectre cible.
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Avant d’exposer les résultats de la calibration BRTnous présentons tout d’abord la procédure
suivie par le logiciel Spectre (Leclerc, 2006) pajuster un spectre d’accélération sur un spectre
cible («spectral matching ») puis nous explicitdes facteurs d’étalonnage a appliquer au

spectre cible.

4.2.3.2.1.1 Spectral Matching

Le logiciel Spectr® (Leclerc, 2006) commence par calculer le specttaccélération
correspondant a I'accélérogramme considéré, pouamortissement de 5%, sur une plage de
périodes comprise entre 0,01 s et 4,00 s (0,250aHK), avec un espacement entre les périodes
de 0,01 s. Il calcule ensuite le rapport entreplectre cible (ici le spectre du CNBC 2005 pour un
site de catégorie A, a Montréal) et le spectre’a@ecélérogramme considéré, pour chacune des
fréquences correspondant aux périodes de la pla@t § ; 4,00 s]. L'accélérogramme est ensuite
transformé en une série de Fourier, pour chacure wddeurs de fréquence évoquées
précédemment, et les amplitudes associées a chraguence sont modifiées par le rapport entre
le spectre cible et le spectre de I'accélérogranims.angles de phase demeurent inchangés. Le
signal ainsi modifié dans le domaine des fréqueersédinalement ramené dans le domaine du
temps. Le processus peut-étre répété jusqu’a cd'@eert maximum entre les ordonnées du
spectre cible et du spectre de I'accélérogrammefréabit a I'intérieur d’'une limite fixée. Dans
notre projet, nous nous limitons a une seule i@maf« loose spectral matching ») de fagon a
conserver au maximum la signature initiale desgstieements tout en corrigeant les principales

déficiences (surplus ou carence) en énergie qulate de fréequences d’intérét.

4.2.3.2.1.2 Facteurs de calibration du spectre cible

Comme nous I'avons mentionné au début de la sedtdR.2.1, les facteurs d’étalonnage (pour
chaque site d’enregistrement) du spectre cibleatipermettre de tenir compte du ratio entre
'accélérogramme orienté selon la composante pratei horizontale majeure et
I'accélérogramme orienté selon la composante poatei horizontale mineure. Des travaux
réalisés sur des séismes majeurs survenus le Bhg Aeinture de Feu du Pacifique (Lopez et
Al., 2006) ont permis de mettre en évidence un adgpmoyen de 0,7 entre le spectre
correspondant a la composante principale horizentajeure et le spectre correspondant a la

composante principale horizontale mineure. Leslta@suprésentés dans le mémoire de maitrise
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de Crestel (2007), concernant le rapport entresl@sctres horizontaux correspondant aux
accélérogrammes principaux, pour les séismes ljaes survenus au Canada, présentent
globalement une bonne similarité avec les résulfatsentés dans Lopez et al. (2006).
Cependant, individuellement, les rapports assariésaque site d’enregistrement peuvent varier
énormément autour de cette valeur moyenne de 0¢&tl, 2007). A la vue de ces résultats, il
parait nécessaire de considérer chaque site da fiaci®pendante pour la détermination des

facteurs d’étalonnage du spectre cible.

Définissons le ratipy, des spectres horizontaux correspondant aux aogéénmes principaux
comme le rapport entre,Set S, qui représentent respectivement les spectres dadps
accélérations selon les directions principaleszomtiales majeure et mineure (équation [4.6]).

S
pr =5 [4.6]
a2

Le tableau 4.9 présente, pour chaque site d’enregisent, le ratio des spectres correspondant
aux accélérogrammes principaux. A noter que le ratiété calculé sur différentes plages de

périodes.

Tableau 4.9 : Ratios des spectres horizontaux @rague site retenu sur différentes plages de

périodes
Ratios des spectres horizontaupn
Séisme | N°site Plage de périodes considérées
[0,02 -1,00]| [0,02-2,00] [0,02-4,00]
Nahanni 03 0,88 0,76 0,66

Saguenay 08 0,37 0,35 0,43
Saguenay 16 0,53 0,60 0,54
Saguenay 17 0,72 0,78 0,75
Saguenay 20 1,05 0,90 0,89
X 0,71 0,68 0,66

La premiere remarque concerne la variabilité duorates spectres correspondant aux
accélérogrammes principaux, selon le site consi@tdn la plage de périodes regardée, ce ratio
varie entre 0,35 a 1,05. Afin de travailler sur yoh&ge de périodes qui englobe la majorité des

périodes de vibration du mode fondamental des tsires de génie civil, nous avons retenu la
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plage [0,02 s ; 2,00 s]. A noter que, globalemdat,moyenne des ratios des spectres

correspondant aux accélérogrammes principaux efsiuis proche de 0,7.

4.2.3.2.2 Etape n°2

L’étape n°2 est la méme que celle de la méthodeAhBétrite a la section 4.2.3.1.2.

4.2.3.2.3 Conclusion

Les spectres d’accélération des accélérogrammedié@soselon la méthode SPTMA, considérant
le profil de sol INF, sont présentés aux figurelb4et 4.16 a) pour les sites 03 et 08 et en annexe
IV pour les autres sites (figures V.13 a IV.15 aljrs que ceux considérant le profil de sol
SUP, sont présentés aux figures 4.15 et 4.16 b Ipswsites 03 et 08 et en annexe IV pour les
autres sites (figures IV.13 a IV.15 b))

Les conclusions concernant les spectres d’acci&arabnt sensiblement les mémes que celles
enoncées a la section 4.2.3.1.3. Les spectresfadament amplifiés pour les mémes périodes

que précédemment, comme le montre le tableau 4.10.

Les spectres en surface associés au profil deN§oket SUP excédent le spectre du CNBC 2005
pour un site de catégorie C, a Montréal, sur l@elde périodes pouvant aller de 0 a 1,0 s
environ. Les dépassements vis-a-vis de la périoddamentale du profil sont trés importants :
entre 1,3 et 3,0 fois les ordonnées du spectreoda pour le profil de sol INF et entre 1,9 et 4,6
fois les ordonnées du spectre du code pour lelgtefsol SUP. Tout cela est résumé au tableau
4.10. Cependant, pour les périodes plus grandesl(D s), les spectres sont inférieurs a celui du
CNBC 2005. Les déficiences sont plus marquées tiosijoour les enregistrements provenant des
sites 16, 17 et 20 (Saguenay). Les enregistrenaatgenant des sites 03 (Nahanni) et 08
(Saguenay) ont des spectres qui, aprés calibratidrdes ordonnées spectrales qui correspondent
avec celles du spectre du CNBC 2005 autour de liod® correspondant a la période

fondamentale du batiment a I'étude (2,5 - 3,0 s).
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Tableau 4.10 : Valeurs d'accélération spectralespgestres des accélérogrammes modifiés selon
la méthode SPTMA correspondant a la période fondgatedes profils de sol

Profil de sol INF Profil de sol SUP
Sa max Ta Sa code Sa max Ta Sa code
@ | 6| @ "™ e @ "™
Nahanni | Spt1| 0,94 | 0,46| 0,39 2424 261 0,30 0,57 455
Site03 |Spt2| 0,85 | 0,44 0,41 204 1,78 0,27 0,61 2,93
Saguenay| Spt1| 0,92 | 0,43| 042 217 203 0,24 0,64 3,16
Site08 |Spt2| 0,70 | 0,43| 0,42, 16 1,16 0,26 0,62 1,87
Saguenay| Spt1| 0,90 | 0,38 048 187 231 029 059 3,05
Site 16 |Spt2| 0,72 | 0,45| 0,40, 1,81 1,77 0,26 0,62 2,86
Saguenay| Spt1| 1,07 | 0,48 0,36 29§ 204 0,33 0% 3,/9
Site17 |Spt2| 0,89 | 0,38 0,48 184 162 0,25 0,63 2,7
Saguenay| Spt1| 0,74 | 0,29| 0,59 1,24 1,86 0,30 0,57 3,24
Site20 |Spt2| 0,83 | 0,41 0,45 184 2,17 0,28 0,60 3,63
NAHANNI NAHANNI
Site 03 Site 03

Profil de sol INF
1,5

Profil de sol SUP

1,5

T T T T

I

—— Spectre 1 - cal. SPTA |
Spectre 2 - cal. SPTA :

|

|

|

— Spectre site cat. C - CNBC

S,(9)
S,(9)

T T T T

—— Spectre 1 - cal. SPTA
Spectre 2 - cal. SPTA
— Spectre site cat. C - CNBC

2,5

2‘,0 ,
Période (s)

a)

2‘,0
Période (s)

b)

Figure 4.15 : Spectres correspondant aux accekaroges dans les deux directions
principales horizontales, calibrés par la méthod&MA — site 03 — Nahanni : a) profil de
sol INF b) profil de sol SUP
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Figure 4.16 : Spectres correspondant aux accékmoges dans les deux directions
principales horizontales, calibrés par la méthod@&NA — site 08 — Saguenay : a) profil
de sol INF b) profil de sol SUP

4.2.3.3Calibration : approche n°3 (SPTMC)

L’approche n°3, désignée par le sigle SPTMC pasuie, est identique a I'étape n°1 de la

méthode SPTMA. La seule différence concerne letspethble : dans ce cas, il s’agit du spectre

du CNBC 2005, pour un site de catégorie C, a Mahtrées spectres calibrés selon cette

approche sont représentés aux figures 4.17 etpbdBles sites 03 et 08 et en annexe IV pour les
autres sites (figures IV.16 a IV.18).

L’avantage de cette méthode, par rapport aux datreaprésentées precédemment, est que les
spectres calibrés sont similaires a celui du CNBQ52 Les fortes amplifications d’accélérations
spectrales observées pour les méthodes APHA et 3Pridlsont plus présentes. Cependant,
nous remarquons que dés que le ratientre les spectres horizontaux est faible (ceegule cas
pour les sites 08 et 16 du séisme du Saguenayesispectres se retrouvent beaucoup plus fort
gue le spectre du CNBC 2005 alors que l'autre smuee vraiment plus faible. L'autre
inconvénient de cette méthode est que le « spantlhing » modifie le contenu fréquentiel des
accélérogrammes. Dans ces conditions, I'utilisaienséismes historiques perd un peu de son
intérét. Toutefois, cette méthode demeure une bomalternative pour obtenir des

accélérogrammes dont les spectres sont compaséibéesun spectre cible.
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NAHANNI SAGUENAY
Site 03 Site 08
Spectre Spectre

T T T T 1,5
—— Spectre 1 - cal. SPTMC
Spectre 2 - cal. SPTMC

——— Spectre site cat. C - CNBC 0b

T T T T
—— Spectre 1 - cal. SPTMC
Spectre 2 - cal. SPTMC
Spectre site cat. C - CNBC 0b

1,0

S,(9)
S, (9)

0,5 ~"N\- - — -~

0 0,5 1,0 1,5 2,0 2,5 3,0 35 4,0
Période (s) Période (s)

Figure 4.17 : Spectres correspondant aux Figure 4.18 : Spectres correspondant aux
accéléerogrammes dans les deux directionsaccélérogrammes dans les deux directions
principales horizontales, calibrés parla  principales horizontales, calibrés par la
méthode SPTMC - site 03 — Nahanni méthode SPTMC - site 08 — Saguenay

4.3 Seéismes artificiels retenus

La faible quantité de séismes historiques validar p@ site étudié ainsi que la volonté d’utiliser
des accélérogrammes dont les spectres sont comegatibec ceux du CNBC nous ont forcés a
utiliser des signaux artificiels géenérés a partr mwhodéles numériques. Plusieurs modéles
mathématiques permettent de produire des enragsits synthétiques. Dans le cas présent,
nous avons utilisé les accélérogrammes développédapméthode stochastique élaborée par
Atkinson (2009). Ce modele permet de générer dexl@ogrammes en reproduisant
séismologiquement la source d’'un séisme (ruptuwmed’faille), tout en tenant compte de la

directivité de la faille et des effets de sites.

A partir de ce modeéle, une banque d’accélérogrananété générée pour 'ensemble du Canada.
Pour le site étudié (Montréal, APH = 0,439 et sigecatégorie C), 432 accélérogrammes sont
disponibles. On retrouve trois simulations aléa®ijtrois essais) pour chacune des combinaisons
des paramétres suivants : 2 magnitudi#s,0 etM7,0), huit azimuts autour de I'épicentre (0, 45,
90, 135, 180, 225, 270, 315 degrés) et neuf distanalculées a partir du centre de la faille (5,
10, 15, 20, 25, 30, 40, 50 et 100 km) (3 essaismagnitudes x 8 azimuts x 9 distances = 432

enregistrements sismiques).
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La sélection des accélérogrammes a été faite drasant sur les travaux de Guilini-Charette

(2009). En résumé, la sélection des accélérogranaméé faite en deux étapes : des scénarios

magnitude (M) — distance hypocentrale (R) les plysropriés pour la région de Montréal ont été
déterminés, soiM6,0 - 10 kmM6,0 - 20 kmM7,0 - 30 km e 7,0 - 40 km. Ensuite, parmi

tous les séismes de ces scénarios, les dix acgédénmes dont le spectre de réponse approchait

le mieux le spectre cible du CNBC 2005 sur la pldgepériodes de 0,2 s a 2,0 s ont été

conservés. Etant donné la proximité naturelle deergegistrements, aucune calibration n'a été

faite. Les caractéristiques des séismes sont derméd¢ableau 4.11 et les spectres choisis sont

présentés a la figure 4.19.

Tableau 4.11 : Données caractéristiques des sémrtifsels retenus pour les analyses

N° Atkinson | M | Essai | Azimut ®) | R (km)
1224 6,0 2 0 20
1254 6,0 2 315 20
1332 6,0 3 90 10
1342 6,0 3 45 10
1352 6,0 3 315 10
1362 6,0 3 225 10
2127 7,0 1 0 40
2156 7,0 1 315 30
2327 7,0 3 0 40
2387 7,0 3 135 40
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Spectres d'accélération des séismes artificiels

T T T T T T
| | | |

******* — Spectres 10 séismes art. [
— Spectre site cat. C - CNBC 05
— Spectre Médian 10 séismes art.

20F 1

S, (9)

0 0,5 1,0 1,5 2,0 2,5 3,0 3,5 4,0
Période (s)

Figure 4.19 : Spectres des séismes artificielnust@our les analyses

4.4 Conclusions

Ce chapitre nous a permis de présenter les acgéédnmes historiques et artificiels sélectionnés
pour les analyses temporelles dynamiques non-tegaienées au chapitre 5.

Nous avons tout d’abord retenu deux accélérogranemesgistrés pendant le séisme de Nahanni
(site 03) et huit accélérogrammes enregistrés perdaéisme du Saguenay (sites 08, 16, 17 et
20).

Les deux accélérogrammes provenant de chacunmgsites d’enregistrements ont tout d’abord
éte décorrélés. Les composantes principales magtureneure de chaque site d’enregistrement
ainsi obtenues ont ensuite été calibrées de fa@ireaeprésentatives d’'un site de catégorie C, a
Montréal.

Trois approches ont été considérées pour la ctibbra

L’approche n°l, désignée par le sigle APHA parudes se fait en deux étapes : I'étape n°l

consiste a appliquer un facteur de calibrationdewx accélérogrammes principaux de fagcon a ce
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que I'APHyy. du site soit égal a '’APH d'un site de catégoriggMontréal. L'étape n°2 consiste
a faire passer ces accélérogrammes a travers i désol ayant les caractéristiques d’un site
de catégorie C, & Montréal. Cette étape est réaid@ide du logiciel SHAKE2060

Les spectres d’accélération des accélérogrammes abtenus sont trés fortement amplifiés au
niveau des périodes des profils de sol. Pour l@rntd@jdes sites considérés, les spectres excedent
le spectre du CNBC 2005 pour un site de catégori@ ®ontréal, sur la plage de périodes
comprise entre 0 et 0,5 s environ alors que posirpkeriodes plus grandes (T > 1,0 s), les
accélérations spectrales sont inférieures a cellespectre du CNBC 2005. Les déficiences sont
plus marquées pour les enregistrements provenantsides 16, 17 et 20 (Saguenay). Les
enregistrements provenant des sites 03 (Nahanti éSaguenay) ont des spectres qui, apres
calibration, ont des ordonnées spectrales proohegltes du spectre du CNBC 2005 autour de la

période correspondant a la période fondamental&tdment a I'étude (2,5 — 3,0 s).

L’approche n°2, désignée par le sigle SPTMA pasude, se fait également en deux étapes.
L’étape n°1 consiste a modifier les accélérogrampags« spectral matching » sur le spectre du
CNBC 2005 pour un site de catégorie A, a Montreadtape n°2 est la méme que celle de la
méthode APHA.

Les conclusions concernant les spectres d’acci#&@ratla surface des dépodts sont sensiblement

les mémes que celles énoncées précédemment.

L’approche n°3, désignée par le sigle SPTMC pasuide, se fait en une seule étape, qui est
identique a I'étape n°1 de la méthode SPTMA. Ldeselifférence concerne le spectre cible :

dans ce cas, il s’agit du spectre du CNBC 2005 pausgite de catégorie C, a Montréal.

L’avantage de cette méthode, par rapport aux datresiprésentées précédemment, est que les
spectres calibrés sont similaires a celui du CNBQ52 Les fortes amplifications d’acceélérations
spectrales observées pour les méthodes APHA et ®PiAd/sont plus présentes. Cependant,
I'inconvénient de cette méthode est que le « speotatching » modifie le contenu fréquentiel

des accélérogrammes.

Nous avons également retenu dix accélérogrammaeafcials, générés par la méthode

stochastique élaborée par Atkinson (2009). Ced@oggammes sont représentatifs de scénarios
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magnitude (M) — distance hypocentrale (R) apprepgdéur la région de Montréal et ont des
spectres de réponse naturellement proches du spkctENBC 2005 pour un site de catégorie C,

a Montréal, sur la plage de périodes de 0,2 s 8.2,0

Finalement, nous avons créé quatre ensemblessiaesgpour les analyses menées au chapitre 5.
L’ensemble n°l1 regroupent les accélérogrammes rljsies correspondant aux composantes
principales majeures provenant des séismes de Nakardu Saguenay et calibrées selon la
méthode SPTMC. L’'ensemble n°2 correspond aux dignes artificiels tirés des travaux
d’Atkinson. L'ensemble n°3 correspond aux compossupirincipales majeures provenant du site
03 (séisme de Nahanni) et du site 08 (séisme duebag) et calibrés selon la méthode SPTMA.
L’ensemble n°4 regroupent les mémes acceélérogrammaées calibrés selon la méthode APHA.
Rappelons que chaque profil de sol a des ensemtest 4 qui lui sont propres. Ces ensembles

sont récapitulés au tableau 4.12.
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Tableau 4.12 : Ensembles de séismes utilisés pewarialyses 2D

Profil de sol | N° Séisme Description
. Séisme de Nahanni - Site 03 - direction
INF/SUP | Seisme OL principale majeure - calibration SPTMC
. Séisme du Saguenay - Site 08 - direction
INF/SUP | Séisme 0P principale majeure - calibration SPTMC
Ensemble n°1 INF/SUP | Séisme op S¢'Sme du Saguenay - Site 16 - direction
principale majeure - calibration SPTMC
. Séisme du Saguenay - Site 17 - direction
INF/SUP | Seisme Od principale majeure - calibration SPTMC
L Séisme du Saguenay - Site 20 - direction
INF/SUP | Seisme 05 principale majeure - calibration SPTMC
INF/SUP | Séisme 0p Séisme artificiel
INF/ SUP | Séisme 07 Séisme artificiel
INF/SUP | Séisme 08 Séisme artificiel
INF/SUP | Séisme 0P Séisme artificiel
Ensemble n°2 INF/SUP | Séisme 1D Séisme artificiel
INF/SUP | Séisme 1L Séisme artificiel
INF/SUP | Séisme 1P Séisme artificiel
INF/SUP | Séisme 13 Séisme artificiel
INF/SUP | Séisme 14 Séisme artificiel
INF/SUP | Séisme 1p Séisme artificiel
INE Séisme 16 Séisme de Nahanni - Site 03 - direction
principale majeure - calibration SPTMA
Ensemble n°3 . - —
INE Séisme 17 Séisme du Saguenay - Site 08 - direction
principale majeure - calibration SPTMA
INE Séisme 18 Séisme de Nahanni - Site 03 - direction
principale majeure - calibration APHAM
Ensemble n°4 - - —
. Séisme du Saguenay - Site 08 - direction
INF Séisme 19 ~ . . : .
principale majeure - calibration APHAM
. Séisme de Nahanni - Site 03 - direction
. SupP Seisme 2} principale majeure - calibration SPTMA
Ensemble n°3% - - —
SUP Séisme 21 Séisme du Saguenay - Site 08 - direction
principale majeure - calibration SPTMA
L Séisme de Nahanni - Site 03 - direction
D~ ) o
. SUP Seisme 2‘pr|nC|paIe majeure - calibration APHAM
Ensemble n°4% S 4uS Site 08 - directi
SUP Seisme 2B S€isme du Saguenay - Site 08 - direction

principale majeure - calibration APHAM
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CHAPITRE5  ANALYSES ET RESULTATS

Ce chapitre présente les résultats des analysebng@aires statiques et temporelles menées dans

le cadre de ce projet de maitrise.

Tout d’abord, des analyses non-linéaires stati@esle type « pushover » ont été menées sur le
mur de refend M2 afin: 1) de déterminer ses caretiques intrinséques; 2) d’anticiper son
comportement lorsqu’il repose sur des fondatiomsedisionnées pour trois différents niveaux
d’efforts dus aux charges latérales. Pour ce fé@® grandeurs suivantes ont été évaluées : la
ductilité, la sur-résistance, le moment de plastifon ainsi que la résistance maximale de la

section a la base du mur et le moment ou le dénel de la fondation est initié.

Ensuite, des analyses non-linéaires temporellesrz[&té menées, toujours sur le mur de refend
M2, dans le but : 1) de discuter des exigences NBC 2005 et la norme canadienne de béton
CSA A23.3-04 quant aux efforts de conception a icigmer pour le dimensionnement des
fondations superficielles; 2) de valider les mé#tmde calibration des séismes historiques. Dans
cette optique, le mur M2, encastré a sa base esaep sur trois fondations différentes, a été
soumis respectivement aux séismes faisant parsiemgembles n°1 et 2 puis aux séismes faisant

partie des ensembles n°1, 3 et 4.

Finalement, des analyses non-linéaires tempor@lzst 3D ont été menées dans le but de
valider le recours a une modélisation 2D d’'un merreffend faisant partie d’'une structure 3D.
Pour cela, nous avons comparé le comportement duMguobtenu d’analyses non-linéaires
temporelles 2D, danalyses non-linéaires tempaell@D avec amplification des
accélérogrammes pour tenir compte des effets derégoon dans le batiment, d’analyses non-
linéaires temporelles 3D du batiment soumis unicer@na la composante principale majeure
d’'un séisme (analyses unidirectionnelles) et dsed non-linéaires temporelles 3D du batiment
soumis aux composantes principales majeure et martBun séisme (analyses bidirectionnelles).
Dans cette optique, nous avons analysé le compentedu mur M2 et du béatiment pour les
conditions d’'appuis « encastrés » et « fondatiomsedsionnées pour M, et nous avons

considéré uniquement les séismes 01 et 02 faisatie ple I'ensemble n°1.

A noter que pour toutes les analyses, les murgtinteprésentés dans le logiciel OpenSees a
I'aide du modele MR alors que leurs fondations t'été a I'aide du modele ISS (chapitre 3).
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Rappelons également que les sections ne peuveplgssier en cisaillement. Dans ce qui suit,
la plastification évoquée est donc celle due au emdm

5.1 Comportement du mur de refend M2 : analyses pushove

5.1.1 Description des analyses

Des analyses statiques non-linéaires 2D de typeskqver » ont été menées sur le mur de refend
M2 afin de déterminer ses caractéristiques intgues. Ces analyses ont été realisées pour les
deux profils de sol INF et SUP et pour les quatieditions d’appuis suivantes : encastré a sa
base, reposant sur une fondation dimensionnée gesirefforts correspondant aux charges
sismigues élastiques divisées par un facteyR,Regal a 2,0, reposant sur une fondation
dimensionnée pour la résistance nominale en flediomur (M,) et reposant sur une fondation
dimensionnée pour des efforts correspondant ausgeblasismiques élastiques divisées par un

facteur RR, égal a 5,6.

En accord avec I'Eurocode 8 (Comité Européen demdbsation (CEN), 2004), deux
distributions de charges latérales ont été consedépour les analyses (figure 5.1) : le mur M2 a
tout d’abord été analysé en supposant une répartitniforme des charges sur toute sa hauteur
puis en supposant une répartition triangulaire cesges, proportionnelle a la force sismique
latérale Frse (tableau 1.5). Ces analyses ont été réaliséesoatrétant le déplacement au
sommet du mur. Pour chacun des cas étudiés, nous ansuite tracé le cisaillement a la base du
mur (Vi) en fonction du déplacement au somnag} (figure 5.2). A partir de ces courbes et des
équations [5.1] et [5.2], définies dans I'ATC-63pf#ied Technology Council (ATC), 2009),
nous avons évalué la sur-résistan@® qu systeme mur — fondation ainsi que sa ductfjit¢.
Nous avons également déterminé les grandeurs $es/ale moment pour lequel la plastification
de la section a la base du mur débutg)(M& moment a partir duquel le centre de la foiotat
décolle (Miec) et la résistance maximale de la section a la daseur (Mnay).

Vf max
— max 5.1
Q v [ ]

OU V; max €st le cisaillement maximum a la base du mur f&dnl) et V est la force sismique

latérale (équation [1.5]).
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_ Onut

- [5.2]

= .

Ou dp yit est le déplacement au sommet du mur correspoadddfto de Wax dans la zone post-pic
(figure 5.2) etdn y est le déplacement au sommet correspondant au débla plastification,

calculé a I'aide de I'équation [5.3].
Vinax [ 8 2
By = Co ot [ﬁ] (max (T, T,)) [5.3]

Ou W est le poids sismique total repris par le muest la période fondamentale de vibration du
mur calculée a l'aide d'une formule empirique, @st la période fondamentale du modéle

numeérique du mur etdlin facteur calculé a I'aide de I'équation [5.4].

le\lmx(alx
Co=01roxn—0 [5.4]
P N my 03,

Ou m, est la masse a l'etage d, x(d, ) est le déplacement au niveau x (au sommet) mour |

mode fondamental du mur et N est le nombre d’étdgesur.

»
>

VIVl Vivld

Profil uniforme Profil modal
Figure 5.1 : Profil de chargement pour les analyseshover
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Max e = e e e e —— e ————— -

80% V. __ |

>
hy 6h ult R

Figure 5.2 : Courbe V &, typique [Adaptée de : (Applied Technology Couhr@éuTC), 2009)]

5.1.2 Reésultats et discussions

Les figures 5.3 a 5.6 représentent, pour chaquditbmm d’appuis, la variation du cisaillement a
la base du mur %, normalisé par la force sismique latérale totale fonction du déplacement
au sommetd,). Le tableau 5.1 résume, pour chaque conditiopplies, les périodes des trois
premiers modes de vibration du systeme mur — foolély, T, et T3), sa sur-résistanc&] ainsi

que sa ductilitéy(r).

Nous remarquons tout d’abord que la période fondéame du mur reposant sur une fondation
pouvant basculer est supérieure a celle du mur laase fixe (augmentation de 2 a 13%). Nous
notons également que pour un profil de sol donhé- (bu SUP), la période fondamentale du
systéme mur — fondation augmente lorsque les dimengle la fondation diminuent. Pour un
méme niveau de dimensionnemengRR= 2,0, M, ou RjR, = 5,6), la période fondamentale du

systéme augmente avec la souplesse du sol.

Regardons ensuite I'évolution de la ductilité dwstéyne mur — fondation (figure 5.7). Nous
notons tout d’abord une variation importante dedlectilité du systeme suivant le profil de
chargement considéré : la ductilité du mur est sigirande lorsque le mur est soumis au profil
modal que lorsqu’il est soumis au profil uniforndous remarquons ensuite que la ductilité du
systeme suit la méme tendance que sa période famdal® : pour un profil de sol donné, plus la

fondation est petite, plus la ductilité du systéseimportante alors que pour un méme niveau de
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dimensionnement, la ductilité augmente avec la lssgp du sol. Le fait que la ductilité du
systéme augmente avec la capacité de la fondataécaller confirme que le basculement des
fondations est un mécanisme de dissipation derfgmsismique. Concernant la ductilité du mur

avec base fixe, nous pouvons dire, d’apres le aalfiel a), qu’elle est comprise entre 1,9 et 3,5.

Intéressons-nous finalement a I'évolution de larésistance du systeme mur — fondation (figure
5.8). Contrairement a la ductilité, la sur-résismmu systéme est plus grande pour le profil
modal que pour le profil uniforme et reste constantelque soit le profil de sol et les conditions
d’appuis : autour de 1,1 pour le profil uniformeaetour de 1,6 pour le profil modal. Ces valeurs
sont consistantes mais inférieures a la valeur ,8eslipposée lors du dimensionnement. La
constance de la sur-résistance du systeme quetguia £ondition d’appuis et le profil de sol

s’explique par le fait que cette grandeur est uemgent fonction des caractéristiques du mur qui

sont constantes lors des analyses pushover.

Le tableau 5.2 donne, pour chaque condition d’appeimoment a la base du mur correspondant
au debut de la plastification (M le moment pour lequel le décollement de la foiodaest initié

(Myec) et le moment maximum que peut développer la@eétila base du mur (M,).

En observant la variation deyMhous nous rendons compte tout d’abord qu’il estement plus

important lorsque le mur est soumis au profil dargement modal que lorsqu’il est soumis au
profil de chargement uniforme (différence de 15083 Nous observons ensuite que pour un
profil de sol donné, plus la fondation est petikis M, est faible. Par contre, pour un méme

niveau de dimensionnement, Miminue avec la souplesse du sol.

Pour ce qui est de M, nous observons d'une part que pour un méme nivdau
dimensionnement, il est similaire quelque soitrefipde chargement et d’autre part que plus la
fondation est petite moins le moment nécessaire putier le décollement du centre de la
fondation est faible. .. vaut environ 22 200 kNm lorsque la fondation asteshsionnée pour
M et se situe autour de 19 000 kNm lorsque la foodast dimensionnée pougfR €gal a 5,6.
Quelque soit le niveau de dimensionnement, la fomwl@écolle pour un moment 15 a 20% plus
faible que celui pour lequel elle a été dimensienag chapitre 2 (tableaux 2.17 a 2.19).

Concernant le moment maximum a la base du muyJMnous observons que quelque soit le

profil de charges et les conditions d’appuis, tl @nstant et proche de 28 200 kNm. D’apres le
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chapitre 2, la résistance nominale en flexion,)(Me la section vaut 27 576 kNm, soit une
différence de I'ordre de 2% avec la valeur obtenue.

En comparant ] Mgec. €t Mnax, NOUS pouvons anticiper que lors des analysesaesiigs non-
linéaires, s’il y a plastification de la sectionlaabase du mur, cela va survenir avant que le
décollement de la fondation ne soit initié, puisdqde est inférieur a M. quelque soit la
condition d’appuis et le profil de sol. Nous pousoggalement prédire que méme si la
plastification du mur se produit avant le décolleinge la fondation, le décollement va tout de
méme survenir lorsque le mur repose sur une famaaiimensionnée pour Mu pour RR, égal

a 5,6 puisque M. est inférieur a Max dans ces cas de figure.

5.1.3 Conclusions

A noter que certains résultats des analyses pushowmme la sous-estimation de la ductilité du

systéme, peuvent étre révélateurs de problemeslemasalyses.
Ces analyses nous ont permis de tirer les condsisinivantes :

1) La période du systéme est gouvernée par lesiptép du sol : plus le sol est souple, plus la
période du systéme est grande et lorsque les ptéprdu sol sont constantes, la période dépend

des dimensions de la fondation : plus les dimesssomt petites, plus le systeme est souple;
2) La ductilité du systéme augmente avec sa sagiles
3) Le basculement des fondations est un mécanisndésdipation de I'énergie sismique;

4) Lors des analyses temporelles non-linéairese¢ion a la base du mur va plastifier avant que

le décollement de la fondation soit initié quelgoé la condition d’appuis et le profil de sol;

5) Le décollement de la fondation va survenir laesge mur repose sur une fondation

dimensionnée pour Mou pour BRR, égal a 5,6.
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Figure 5.3 : Analyse pushover du mur de Figure 5.4 : Analyse pushover du mur de
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Tableau 5.1 : Données caractéristiques du murfdadéVi2 obtenues des analyses pushover

Base fixe UNIFORME MODAL
T.= 2,54 s
T, = 0,46 s
T3 = 0,19s
dy = 0,17% H 0,24% Hy;
Vmax = 1 665 kN 2 405 kN
ur = 3,5 1,9
= 1,1 1,6
RR, = 2.0 Profil de sol INF Profil de sol SUP
' UNIFORME MODAL UNIFORME |MODAL
T = 2,63 s 2,59 s
T, = 0,47 s 0,47 s
T3 = 0,20 s 0,19 s
Oy = 0,18% hit 0,26% Hyt 0,18% Hyt | 0,25% Hyt
Vmax = 1664 kN 2404 kN 1665 kN 2404 kN
ur = 3,2 1,7 3,3 1,8
= 1,1 1,6 1,1 1,6
M Profil de sol INF Profil de sol SUP
: UNIFORME MODAL UNIFORME |MODAL
T, = 2,80 s 2,67 s
T, = 0,49 s 0,48 s
T3 = 0,20 s 0,20 s
Oy = 0,20% hht 0,29% Hyt 0,19% Hyt | 0,27% Hyt
Vmax = 1629 kN 2353 kN 1648 kN 2381 kN
ur = 6,2 3,8 4,8 2,9
= 1,1 1,6 1,1 1,6
R4R, = 5.6 Profil de sol INF Profil de sol SUP
’ UNIFORME | MODAL |UNIFORME |MODAL
T1= 2,86s 2,72 s
T, = 0,49 s 0,48 s
T3 = 0,20 s 0,20 s
Oy = 0,20% hht 0,29% Hyt 0,19% Hyt | 0,27% Hyt
Vmax = 1545 kN 2231 kN 1591 kN 2298 kN
ur = 14,9 9,9 10,9 7,2
= 1,0 15 1,1 1,6
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s Evolution de la ductilité (u;) du systéme
BUNIFORME - INF
BUNIFORME - SUP
10 mMODAL - INF
& OMODAL - SUP
5
NIl “=HE "=
Base fixe RR,=2,0 M, R4R,=5,6

Figure 5.7 : Evolution de la ductilité du systémef@nction des conditions d'appuis et du profil

de sol, pour les deux profils de charges

- Evolution de la sur-résistance ) du systéme
1.5 - -
1.0 - L
0.5 - -
0.0
Base fixe RR,=2,0 M, R4R,=5,6

Figure 5.8 : Evolution de la sur-résistan®® u systéme en fonction des conditions d'appuis et

du profil de sol, pour les deux profils de charges
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Tableau 5.2 : Comportement en flexion du mur den@fV2 obtenu des analyses pushover

UNIFORME MODAL
PROFIL My M gec. M max My M gec. M max
DESOL | (kNm) | (kNm) | (kNm) | (kNm) | (kNm) | (kNm)
Base fixe
| 18933 | | 28222| 24616 | 28226
RdRo =2,0
INF 19 293 28224 | 25132 28 227
SUP 19 200 28224 | 24965 28 227
Mn
INF 18806 | 22205| 28227 22561 22197 28224
SUP 19100 | 22271| 28227] 23709 22282 28227
RdRo = 5,6
INF 17482 | 19367| 28227] 20000 19392 28227
SUP 18128 | 18656 | 28227 20851 18673 28227

5.2 Comportement du mur de refend M2 : analyses dynamiges 2D

Avant de commencer la description et I'analyse dEsiltats, il convient de définir certains
termes utilisés par la suite pour décrire le congmoent de la fondation. Le terme

« soulevement » signifie que le déplacement véreésh supérieur au tassement initial de la
fondation mais inférieur au niveau zéro du sol. teeme « décollement » signifie que le
déplacement vertical est supérieur au niveau zareoll Enfin, le terme « tassement » signifie
que le déplacement vertical est inférieur au dépteant vertical initial de la fondation sous les
charges de gravité, donné pour chaque fondatichague profil de sol, & la figure 5.9. A noter
que les déplacements initiaux causés par les chagravité ne sont pas uniformes le long de
la fondation & cause de I'hypothése faite a lai@e@.1.4 d'une fondation partiellement rigide.
Elle a une rigidité infinie dans sa partie centraleus le mur de refend. Par contre, elle peut se

déformer aux extrémités.
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Profil de sol INF Profil de sol SUF
| RR, = 2,0 | | RR, = 2,0 |
-0,671% ] 20,809 [ -0,19% ] -0,346 [
| M, | | M, |
-0,71 ] -0,884 1 -0,22 L -0,387
| RR,=56 | | RR.=56 |
-0,65 20,922 -0,21 -0,423

Figure 5.9 : Déplacements initiaux des fondatiomsr ghaque profil de sol (en mm)

5.2.1 Dimensionnement des fondations selon le CNBC 2005

5.2.1.1 Description des analyses

s 47 7

Des analyses non-linéaires temporelles 2D ont é&@éées, toujours sur le mur de refend M2,
dans le but de discuter des exigences du CNBC 200& norme canadienne de béton CSA
A23.3-04 quant aux efforts de conception a considgour le dimensionnement des fondations
superficielles. Dans cette optique, nous avonsié&tiedcomportement du mur M2 soumis aux
ensembles d’accélérogrammes n°1 et 2 définis apitchal, pour les mémes conditions d’appuis

que celles présentées a la section 5.1.
5.2.1.2 Reésultats et discussion

5.2.1.2.1 Analyse modale

Les périodes de vibration des trois premiers mattesibration du mur de refend M2 pour les

quatre conditions d’appuis sont résumées au talleau

Validons la période de vibration du modele OpenS¥2slu mur de refend avec base fixe. En
comparant la période fondamentale du mur dans l@éladOpenSees 2D a celle du deuxiéme
mode de vibration du modéle 3D ETABS du béatimentisét pour le dimensionnement
(T2 = 2,99 s), période qui correspond a un mode cheslaion pure selon I'axe Y, il apparait que
le mur dans le modele OpenSees est plus rigidegug!’il ne I'était lors du dimensionnement.
La différence entre les périodes de vibration edtaidre & 18%. Cela s’explique principalement
par le fait que dans le modéle ETABS, le modulsté&ae du béton armé, calculé a l'aide de
I'équation [2.3], a été réduit de 30% afin de tecompte de sa fissuration. Dans le modele

OpensSees, la fissuration étant prise en comptavérs les lois de comportement assignées au
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béton, son module élastique initial a une valeocipe de celle donnée par I'équation [2.3]. Dans
ces conditions, il est normal que I'analyse moahlenodéle OpenSees donne des périodes de
vibration plus faibles que celle du modeéle ETABS détiment. Cette différence de
caractéristiques modales n’est cependant pas iargerpuisque lors des analyses temporelles
non-linéaires, la rigidité du mur dans le modelee@pees va continuellement diminuer a mesure

gu'’il se dégrade, les périodes du mur augmentguoiissfement pendant les séismes.

Pour ce qui est des effets du basculement destfondasur la période fondamentale du systeme

mur — fondation, les commentaires sont donnéssadaon 5.1.

Tableau 5.3 : Périodes de vibration du mur de cefeur les quatre conditions d’appuis

T1 T T3
Base fixe 254s 0,46 s 0,19s
INF SUP
T1 T T3 T1 T T3
RaRo,=2,0 2,63s 0,47 s 0,20 s 2,59 s 0,47|s 0,19 s
Mn 2,80 s 0,49 s 0,20 s 2,678 0,48|s 0,20 s
RgRo,=5,6 2,86s 0,49 s 0,20 s 2,72 8 0,48|s 0,20 s

5.2.1.2.2 Comportement de la fondation

Afin de discuter de la conception des fondationierskes exigences du CNBC 2005, nous avons
analysé le comportement de la fondation en fonatierson niveau de conception. Nous avons
tout d’'abord évalué, pour chaque condition d’apmtigoour chaque profil de sol, le nombre
d’accélérogrammes de chacun des deux ensemblestr?lqui causaient un décollement du
centre de la fondation (figure 5.10). Nous avorsuéa calculé, pour chague condition d’appuis
et pour chaque profil de sol, les valeurs de€'5@4™ et 106™ percentiles des déplacements
verticaux maximums du centre de la fondatidn)(et de ses extrémités,§ et d,q), pour chacun
des deux ensembles d’accélérogrammes (figuresdsb116).

Lorsque la fondation est dimensionnée pour destseffmrrespondant a un facteuRR égal a

2,0, son centre ne décolle pas, et ce quelquelesaiéisme et le profil de sol. Ses extrémités
décollent, mais de facgon trés limitée. Cela s’y par le fait que le mur ait été dimensionné
pour un RR, égal a 5,6 alors que la fondation a été dimengiemour des efforts correspondant

a RiR, égal a 2,0. Dans ces conditions, le moment.Mjui correspond a linitiation du
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décollement du centre de la fondation est nettersgpérieur au moment yMjui correspond au
début de la plastification de la section a la bdsemur et est méme supérieur au moment

maximum Myax qui peut se développer dans cette section.

Lorsque la fondation est dimensionnée pour la ta&si® nominale en flexion du mur {/ses
extrémités et son centre décollent régulieremededacon significative, quelque soit le profil de
sol. La figure 5.10 montre que le décollement dotreede la fondation survient pendant la
majorité des seéismes considérés dans cette étwleo@portement est surprenant puisque la
fondation a été dimensionnée selon une approchecoteeption par capacité. Dans ces
conditions, toute I'énergie sismique doit en théogire dissipée au niveau du « fusible » du
systéme, a savoir la rotule plastique située a daebdu mur. Cependant, d'aprés les
caractéristiques du mur que nous avons obtenueargdgses pushover de la section 5.1, nous
nous attendions a ce que la fondation décolle loedlg est dimensionnée pour,Nuisque Mec.

est inférieur au moment maximum qui peut se déysp@ la base du mur. Pour ce niveau de
conception de la fondation, nous avons donc deuganiémes de dissipation de I'énergie
sismique : la plastification des matériaux au nivea la rotule plastique et le basculement de la

fondation.

Lorsque la fondation est dimensionnée pour degteffiorrespondant a un facteuRR égal a

5,6, elle décolle de fagcon encore plus marquédaygqu’elle est dimensionnée pour, Mt cela
quelque soit le profil de sol. Il faut égalementenaju’encore plus de séismes que précédemment
entrainent un décollement du centre de la fonddfigare 5.10). Compte tenu des observations
faites lors des analyses pushover, il est normabs#rver que la fondation décolle puisque
comme précédemment, ¢M. est inférieur a Max Nous pouvions également anticiper que le
décollement surviendrait plus régulierement et agh plus importante puisquegd est plus

faible que lorsque la fondation est dimensionnae .

L’observation du comportement de la fondation s@@ndi 'ensemble des séismes historiques ou
a I'ensemble des séismes artificiels a permis ddrenen évidence que les accélérogrammes
artificiels causent plus de décollement que le€lécogrammes historiques. Il faut cependant
garder a I'esprit que I'ensemble des séismes @eié comporte dix accelérogrammes alors que
I'ensemble des séismes historiques n'en comporecing. Concernant les valeurs de§™S@t

ggeme percentiles des déplacements verticaux maximumsetire de la fondation et de ses



169

extrémités, nous remarquons qu’elles sont relatergntonstantes entre les deux ensembles
d’accélérogrammes, et cela quelque soit la condifiappuis. Par contre les valeurs maximales
des déplacements de la fondation sont toujours mhgortantes pour I'ensemble des

accélérogrammes historiques que pour celui deséiques.

Evolution du nombre de séismes faisant décoller le centre
de la fondation

100% 115 ARTIFICIELS - INF
80% -—| mARTIFICIELS - SUP
60% -—| WHISTORIQUES - INF -
40% | OHISTORIQUES - SUP |

7

séismes

% de

20% —
0%

Base fixe RR,=2,0 M, R4R,=5,6

Figure 5.10 : Evolution du nombre d’accélérogramfaesant décoller le centre de la fondation

en fonction du niveau pour lequel elle a été dinmmse, pour les deux profils de sol
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Profil de sol INF - Déplacement du Profil de sol SUP - Déplacement du
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Figure 5.11 : Déplacement vertical maximuniigure.5.12 : Déplacement vertical maximum

du centre de la fondation correspondant auxdu centre de la fondation correspondant aux
50°™M 84 ™ percentiles et a la valeur 50°™ 84 ™ percentiles et & la valeur
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Profil de sol INF - Déplacement de
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Figure 5.13 : Déplacement vertical maximunirigure 5.14 : Déplacement vertical maximum
de I'extrémité gauche de la fondation de I'extrémité gauche de la fondation
correspondant aux 80 84™ percentiles et acorrespondant aux 5t 84™ percentiles et &

la valeur maximale de chacun des deux la valeur maximale de chacun des deux
ensembles d’accélérogrammes, pour les  ensembles d’accélérogrammes, pour les

guatre conditions d’appuis — Profil de sol INIguatre conditions d’appuis — Profil de sol SUP
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Figure 5.15 : Déplacement vertical maximuniigure 5.16 : Déplacement vertical maximum
de I'extrémité droite de la fondation de I'extrémité droite de la fondation
correspondant aux 80 84™ percentiles et acorrespondant aux 8t 84£™ percentiles et &

la valeur maximale de chacun des deux la valeur maximale de chacun des deux
ensembles d’accélérogrammes, pour les  ensembles d’accélérogrammes, pour les

quatre conditions d’appuis — Profil de sol INlguatre conditions d’appuis — Profil de sol SUP
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5.2.1.2.3 Comportement du sol

Le décollement d’'une fondation s’accompagne dectasats dans le sol, dont I'amplitude est
fonction de I'amplitude des décollements. Dansaiest cas, ces tassements peuvent entrainer
une plastification et méme une ruine du sol sousrhaation. Nous avons observé a la section
précédente que la fondation sous le mur peut d&colinalysons maintenant I'impact de ce
décollement sur I'intégrité du sol. Dans cette gy, nous avons calculé, pour chaque condition
d’appuis et pour chaque profil de sol, les valeles 56™ 84™ et 106™ percentiles du rapport
de la force maximale se développant dans les dessorts aux extrémités de la fondation sur la
capacité ultime de ces ressorts (@JQL’évolution de ce ratio en fonction du niveau de
dimensionnement de la fondation est présentée iguxes 5.17 a 5.20. Avant de décrire les
résultats, précisons quelques valeurs caractéregtigiu ratio Q/@ : un ratio inférieur a 30%
signifie que le sol sous la fondation est demelasti§ue, un ratio supérieur a 50% signifie que
la contrainte dans le sol a dépassé sa capacitéanpor admissible utilisée lors du
dimensionnement de la fondation et un ratio égED@% signifie que le sol sous la fondation a
cédé. Nous avons également calculé, pour chaquibticond’appuis et pour chaque profil de sol,
les valeurs des 58° 84™ et 106™ percentiles du tassement maximum au centre dmtiafion

et a ses extrémités. L'évolution de ce tassemefration du niveau de dimensionnement de la

fondation est présentée aux figures 5.21 a 5.26.

Lorsque la fondation est dimensionnée pour destseffmrrespondant a un factewRR égal a

2,0, nous avons observé que les extremités dentiafmn décollent légerement. Cependant, ces
décollements sont trop faibles pour s’accompagediadsements suffisamment importants pour
provoguer une plastification du sol aux extrémaéda fondation. Avec ce dimensionnement de
fondation, le sol demeure élastique et n'est pdeisd a plus de 10% de sa capacité portante

ultime pour le profil de sol INF et 5% pour le ptafe sol SUP.

Lorsque la fondation est dimensionnée pour la t&ste nominale en flexion du mur {Mle
décollement important de son centre et de sesmsixé® s’accompagne de tassements importants,
qui entrainent une plastification du sol sous ladiation et donc des déformations permanentes.
La valeur médiane du ratio Q/Qest comprise entre 40 et 50% suivant I'ensemblsé&ieme
considéré. Par contre, le84percentile et la valeur maximale de ce ratio sopérieurs a 50%.

Considérant les valeurs maximales du ratio /@ sol aux extrémités de la fondation est
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sollicité a prés de 70% de sa capacité portanimeilpour le profil de sol INF et a plus de 60%
pour le profil de sol SUP. Avec ce dimensionnentkenfondation, les résultats médians montrent
que le sol sous la fondation plastifie. Concerniast tassements de la fondation, la valeur
médiane du tassement aux extrémités de la fondasinenviron égale a 5 mm suivant
I'ensemble de séismes considéré et pour le solue mpou, la valeur maximale atteint plus de
15 mm. Au centre de la fondation, les tassememistsmaucoup plus faibles et ne dépassent pas

3 mm pour le profil de sol INF et 1 mm pour le pirdé sol SUP.

Lorsque la fondation est dimensionnée pour degstseffmrrespondant a un facteuRR égal a
5,6, elle décolle de fagcon encore plus marquéelapsgu’elle est dimensionnée pour,M.es
tassements pour ce niveau de dimensionnement fdedation sont donc encore plus marqués.
En moyenne, le sol est sollicité entre 40 et 60%saeapacité portante aux extrémités de la
fondation mais cette sollicitation peut atteindr@¥®8 de Qi (valeur maximale). Dans ces
conditions, le sol plastifie aux extrémités de tmdation et des déformations permanentes
importantes se développent. Au centre de la foadatia sollicitation, et par conséquent les
tassements, sont beaucoup plus faibles. Avec @aunide dimensionnement, le risque de voir le

sol sous la fondation rompre commence a étre €levé.

L’observation de la sollicitation et des tassemelatss le sol pour les deux ensembles de séismes
nous a permis de remarquer les mémes tendancdsrggee nous avons regardé le décollement
de la fondation : les valeurs des®Bbet 84™ percentiles de ces grandeurs sont relativement
constantes entre les deux ensembles d’accélérogramet cela quelque soit la condition
d’appuis. Les séismes artificiels donnent des valtaujours légérement supérieures. Par contre
les valeurs maximales de ces grandeurs sont taujpls importantes pour 'ensemble des

accélérogrammes historiques que pour celui deséiques.
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Profil de sol INF - Q/Q,; a I'extrémité Profil de sol SUP - Q/Q,; & I'extrémité
gauche de la fondation gauche de la fondation
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Figure 5.17 : Ratio Q/Q maximum & Figure 5.18 : Ratio Q/@Q maximum a
I'extrémité gauche de la fondation I'extrémité gauche de la fondation

correspondant aux 8B 84™ percentiles et acorrespondant aux 5T, 84™ percentiles et a
la valeur maximale de chacun des deux la valeur maximale de chacun des deux
ensembles d’accélérogrammes, pour les ~ €nsembles d'accélérogrammes, pour les

quatre conditions d’appuis — Profil de sol IN@uatre conditions d'appuis — Profil de sol SUP

—e—Hist : 50eme Percentile
—&—Hist : 84éme Percentile
—&—Hist : Maximum

—>—Synt : 50eme Percentile

—¥—Synt : 84eme Percentile

—>—Synt : Maximum




175

100%
90%
80%
70%
60%
50%
40%
30%
20%
10%

0%

Q/Qult (%)

Profil de sol INF - Q/Q,; a I'extrémité

droite de la fondation

/;

Y/

.

fixe RyR,=2,0

M, RyR,=5,6

Profil de sol SUP - Q/Q,; & I'extrémité

100%
90%
80%
70%
60%
50%
40%
30%
20%
10%

0%

Q/Qult (%)

fixe RyR,=2,0

droite de la fondation

VL

e

~

M, R,R,=56

Figure 5.19 : Ratio Q/@Q maximum a

Figure 5.20 : Ratio Q/@Q maximum a
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Figure.5.21 : Tassement maximum au centré&igure 5.22 : Tassement maximum au centre

de la fondation correspondant auXBD84™® de la fondation correspondant auXBpa4£™e

percentiles et a la valeur maximale de chacypercentiles et a la valeur maximale de chacun
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Figure 5.23 : Tassement maximum de

I'extrémité gauche de la fondation

correspondant aux 80 84™ percentiles et acorrespondant aux 8t 84£™ percentiles et &
la valeur maximale de chacun des deux
ensembles d’accélérogrammes, pour les

quatre conditions d’appuis — Profil de sol INlguatre conditions d’appuis — Profil de sol SUP
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Figure 5.25 : Tassement maximum de

I'extrémité droite de la fondation

correspondant aux 80 84™ percentiles et acorrespondant aux 5t 84™ percentiles et &
la valeur maximale de chacun des deux
ensembles d’accélérogrammes, pour les
guatre conditions d’appuis — Profil de sol INIguatre conditions d’appuis — Profil de sol SUP
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5.2.1.2.4 Comportement du mur de refend

Nous avons observé aux sections précédentes quinkdation décolle lorsqu'elle est
dimensionnée pour la résistance nominale en fled@la section a la base du mur,JMinsi que
lorsqu’elle est dimensionnée pour des efforts epwadant a un facteuryR, égal a 5,6.
Analysons quel est I'effet de ce décollement sutdmportement du mur de refend. Pour cela,
nous avons calculé, pour chaque condition d’apeuour chaque profil de sol, les valeurs des
50°™ 84™ et 106™ percentiles du déplacement au sommet du rig); u moment de
renversement (M ainsi que du cisaillement a sa basg).(\’évolution de ces grandeurs en

fonction du niveau de dimensionnement de la foodagist présentée aux figures 5.27 a 5.32.

Lorsque la fondation est dimensionnée pour degstseffmrrespondant a un facteuRR égal a
2,0, son centre ne décolle pas. Le comportememutuest par conséquent tres similaire a celui
observé avec base fixe. Le déplacement au sommetudwest, de facon générale, relativement
faible : il n'excede pas 1,2% degHguelque soit I'ensemble de séismes considére.dleuw
médiane de, est inférieure & 0,4% degdHalors que le 84" percentile est inférieur & 0,8% de
Hiwt. Le moment de renversement a la base du mur elkbrdee de grandeur de la résistance
nominale en flexion (M) de la section a la base. Dans ces conditionss pouvons affirmer que
pendant la majorité des séismes, la section ada da mur a plastifié de facon plus ou moins
importante. En comparant le moment maximum a l& lolsmur a celui qui se développe avec
base fixe, nous remarquons que quelque soit leeéist le profil de sol, aucune diminution n’est
observée. Les valeurs des™8) 84™ percentiles ainsi que la valeur maximale sont préshes
pour les deux ensembles de séismes. Le cisaillemgénse développe a la base du mur est,
quelque soit le séisme et le profil de sol, netw@nsipérieur a la résistance du mur pour le
cisaillement, qui est de l'ordre de 2 700 kN (ctr@pi2). Cela signifie que la demande en
cisaillement évaluée lors du dimensionnement dumedit a été fortement sous-estimée. D’un
point de vue performance sismique du mur, cettearque est problématique puisque comme
nous l'avons précisé lors du dimensionnement des uhelrefend, il faut absolument éviter toute
plastification en cisaillement pour que la rotulastque demeure active. D’autre part, nous
notons que pendant un méme séisme, le cisaillegsrtbujours légérement supérieur pour le
profil de sol le plus raide. Nous aurions sUrenagervé les mémes tendances concernant le

moment de renversement si celui-ci n‘avait pasirdatt®,. Finalement, en comparant le
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cisaillement maximum a la base du mur avec celusguéveloppe lorsque le mur est encastré a
sa base, nous remarquons que guelque soit I'ensataldéismes et le profil de sol considérés, il
n'y a pas de réduction importante du cisaillemeakimum a la base du mur. Les valeurs des
50 et 84 percentiles sont Iégérement plus faibles lorsquadr repose sur la fondation mais
la valeur maximale est plus élevée que lorsque l& BBt encastré. Avec ce niveau de
dimensionnement de la fondation, la prise en cordptkinteraction sol — structure pour évaluer

la performance sismique du batiment n’est pas sages

Lorsque la fondation est dimensionnée pour la taési® nominale en flexion du mur gVle
décollement de son centre et de ses extremitémpsttant. Ce décollement de la fondation n’a
cependant pas d'effet significatif sur le déplacetmeaximum au sommet du mur de refend. La
valeur du 50™ percentile des, augmente légérement quelque soit 'ensemble demséide
I'ordre de 7%. La valeur du 8% percentile deb, associée a I'ensemble des séismes artificiels
augmente de 8% alors que celle associée aux seéisistesiques diminue de 2%. La valeur
maximale ded,, pour I'ensemble des séismes artificiels augmeetelds de 20% mais celle
associée a I'ensemble des séismes historiques ubmile 2%. De facon générale, aucune
tendance ne se dégage concernant I'évolution dlacEpent maximum au sommet du mur; il
est relativement constant que la fondation déanll@e décolle pas. Le décollement a cependant
beaucoup plus d’effet sur les efforts a la basendu Le moment maximum est, quelque soit le
séisme et le profil de sol, plus faible que lagtsice nominale en flexion (Mde la section a la
base du mur, excepté les valeurs maximales qui ailemieproches de MLe décollement de la
fondation entraine donc une réduction du momerd Base du mur, comparativement a celui
obtenu avec base fixe. Pour le profil de sol INFyaleur moyenne de:Mssociée a I'ensemble
des séismes historigues diminue de 27% alors dieassociée aux séismes artificiels diminue
de 20%. Pour le profil de sol SUP, la diminution ldevaleur moyenne de gMest moins
importante : 17% pour I'ensemble des séismes Istes et 11% pour 'ensemble des séismes
artificiels. La diminution des valeurs du “84 percentile de Mest moins importante. Pour le
profil de sol INF, cette diminution est proche d&4d pour I'ensemble des séismes historiques
alors que celle associée aux séismes artificidlslesl2%. Pour le profil de sol SUP, cette
diminution vaut respectivement 11 et 5% suivamd@mble de séisme. Les valeurs maximales
du moment a la base du mur demeurent proches,daad diminuent cependant suffisamment

pour éviter que le moment excéde Bt donc entraine une forte dégradation du murefgéc
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pour le profil de sol SUP, pour I'ensemble desraéss historiques). Le cisaillement maximum
qui se développe a la base du mur est égalemeuit kel facon significative, quelque soit le
séisme. Il reste cependant toujours nettement uypéra la résistance du mur pour le
cisaillement. Pour le profil de sol INF, la valeuaximale de Yest réduite de 12%, quelque soit
I'ensemble de séisme considéré, comparativememnvaléur avec base fixe. Pour le profil de sol
SUP, cette réduction est de 8% quelque soit I'ebeme séisme considéré. Comme pour le
moment de renversement, cette diminution est phyertante pour le profil de sol INF que pour
le profil de sol SUP. De facon générale, le déoadlet de la fondation joue un réle « protecteur »
pour le mur. Avec ce niveau de dimensionnementad®ndation, les efforts dans le mur vont

étre réduits grace au basculement. La performameautt en est nettement améliorée.

Lorsque la fondation est dimensionnée pour degteffiorrespondant a un facteuRR égal a
5,6, elle décolle de facon encore plus marquédarsqu’elle est dimensionnée pour,Mela a
pour effet d’entrainer une légere réduction du a@épinent maximum au sommet du mur par
rapport a celui obtenu lorsque la fondation estetisionnée pour M la valeur maximale d&,

est réduite de 12% pour le profil de sol INF et28é pour le profil de sol SUP, quelque soit
'ensemble de séismes. Par contre, aucune tendatte ne se dégage comparativement au
déplacement maximum obtenu avec base fixe. Pquofd de sol INF, la valeur maximale dg
associée a I'ensemble des séismes historiquesedsite de 18% alors que celle associee a
'ensemble de séismes artificiels est augmenté&%e Pour le profil de sol SUP, la valeur
maximale ded,, associée a I'ensemble des séismes historiquagdiste de 6% alors que celle
associée a I'ensemble de séismes artificiels eghantée de 13%. Le fait que I'amplitude des
déplacements augmente entraine par contre uneti@adencore plus significative du moment de
renversement a la base du mur. Il est maintenartb@ntemps nettement plus faible que la
résistance nominale en flexion {Mle la section a la base du mur. Pour le profisdelNF, la
valeur maximale de Massociée a I'ensemble des séismes historiquesédsite de 18%,
comparativement a la valeur avec base fixe, alaes @plle associée a I'ensemble des séismes
artificiels I'est de 24%. Pour le profil de sol SUfette réduction est de 13% pour I'ensemble des
séismes historiques et de 19% pour I'ensemble éiemes artificiels. Le cisaillement également
diminue de facon encore plus significative aveadiaentation de I'amplitude du décollement de
la fondation. Pour le profil de sol INF, la valenaximale de Yest réeduite de 19%, quelque soit

'ensemble de séisme considéré, comparativememntvaléur avec base fixe. Pour le profil de sol
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SUP, cette réduction est de 14% quelque soit liebgede séisme considéré. Avec ce niveau de
dimensionnement de la fondation, le mur est enplue « protégé » que lorsque la fondation est

dimensionnée pour M

L’observation du comportement du mur pour les dengembles de séismes nous a permis de
remarquer les mémes tendances que lorsque nouss aegardé le décollement de la
fondation ou encore les sollicitations ou le tassentans le sol : les valeurs de$™@t 84™®
percentiles de ces grandeurs sont relativement tames entre les deux ensembles
d’accélérogrammes, et cela quelque soit la comddiappuis. Les séismes artificiels donnent des
valeurs toujours lIégerement supérieures. Par ctedrealeurs maximales de ces grandeurs sont
toujours plus importantes pour I'ensemble des @&co§tammes historiques que pour celui des
synthétiques. Nous avons également remarqué qudaperes séismes synthétiques, plus
I'amplitude du décollement de la fondation est img@ot plus la réduction du cisaillement et du
moment a la base du mur est grande. Par contreéesepas le cas pour les séismes historiques.
La réduction des efforts la plus importante survigendant les séismes qui causent le moins de
décollement de la fondation. Ces remarques noudutsent a dire qu’il n’'y pas forcément
besoin d’'un décollement significatif de la fondatipour réduire les efforts qui s’exercent a la
base. D’autres facteurs interviennent comme évéetnent le contenu fréquentiel de
I'accélérogramme. Il faut cependant dépasser uih lgmite puisque nous avons observé que le

faible décollement associé a la fondation dimenserpour BR, égal a 2,0 n’était pas suffisant.
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Figure 5.27 : Déplacement au sommet du
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Profil de sol INF - Moment a la base
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Figure 5.29 : Moment a la base du mur
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5.2.1.3 Conclusions

= Ces analyses nous ont permis de tirer les comeclsssuivantes concernant le comportement

général du systeme mur — fondation :

1) Les dimensions de la fondation influence sa ciépa décoller : plus elles sont petites, plus la

fondation est sujette au décollement;

2) L’amplitude des déplacements verticaux de lal&bion est fonction de la raideur du sol : plus
le sol est raide, plus I'amplitude du décollemesit ienportant mais plus les tassements sont

faibles;
3) Le décollement de la fondation entraine unetifiieation du sol;
4) Le décollement de la fondation permet de rédesefforts a la base du mur;

5) Le décollement de la fondation n’a pas d'impaghificatif sur le déplacement au sommet du

mur.

» Ces analyses nous ont permis de tirer les comeciasiuivantes concernant le comportement du
mur reposant sur une fondation dimensionnée pdtérents niveaux d’efforts dus aux charges

latérales :

1) Lorsque le mur repose sur une fondation dimem&e pour des efforts correspondant;R.R
égal a 2,0, nous pouvons dire qu’il va plastifiearst que la fondation ne décolle. L'observation
de son comportement nous permet également de difentest pas indispensable de tenir
compte de I'ISS pour évaluer le comportement sismigD d’'un mur reposant sur une fondation
dimensionnée pour de tels efforts puisque celldeaieure encore trop massive pour basculer. Le
comportement du mur est similaire a celui avec fiaseet il n'y a pas de réduction significative
des efforts a la base du mur. Avec un tel niveadidensionnement de la fondation, le seul
mécanisme de dissipation d’énergie sismique aeatilsda structure est la rotule plastique a la

base du mur.

2) Lorsque le mur repose sur une fondation dimem&e selon une approche de
dimensionnement par capacité jjMnous n’avons pas la garantie que la plastificaiurvienne
dans le mur. Il semble méme que la fondation sgite au décollement avant que le mur

plastifie. Le basculement de la fondation permetétkiire de fagon significative les efforts qui



184

se développent a la base du mur, au détriment tHisaes la fondation, qui plastifie. Les
déformations permanentes engendrées dans le seémqedevenir préjudiciables pour le mur.
Dans le cas présent cependant, ces tassementsatrgasaexcessifs. Le déplacement au sommet
du mur n'est pas affecté par le deécollement desddtons. Avec un tel niveau de
dimensionnement de la fondation, nous avons deuganigmes de dissipation d’énergie
sismique actifs dans la structure : la plastifmatde la rotule plastique et le basculement des
fondations. La performance du mur en est netteraerdliorée. La réduction significative des
efforts a la base du mur, due au basculement dentiation, conduirait & des économies non
négligeables lors de la conception des murs dededa béton armé, sans pour autant menacer

leur intégrité.

3) Lorsque le mur repose sur une fondation dimem&ie pour le méme facteur combiné de

modification des efforts (iR, = 5,6), il est presque évident que la plastifmatva survenir dans

le sol et non dans le mur. La majorit¢ de I'énerdie séisme va étre dissipée grace au

décollement de la fondation. Cela va avoir poueteffendommager fortement le sol sous la

fondation et donc de menacer lintégrité du murdetsa fondation a cause des tassements
permanents importants. Par contre, cela permeédigre de facon encore plus significative les

efforts a la base du mur que précédemment.

= Ces analyses nous ont permis de tirer les comcisisuivantes concernant la comparaison entre

les séismes historiques et les séismes synthétiques

1) Considérer des accélérogrammes provenant deeikistoriques survenus au Québec ou
avoir recours a des séismes artificiels ne seméteapoir d’'influence significative lorsque nous
faisons I'analyse sismique d’une structure, a domdicependant que ces accélérogrammes soient
calibrés sur le spectre du site ol la structurecesstruite. Les valeurs des “80 et 84™M®
percentiles de toutes les grandeurs sont relativeroenstantes entre les deux ensembles
d’accélérogrammes, et cela quelque soit la comddiappuis. Les séismes artificiels donnent des
valeurs toujours légerement supérieures. Par ctegrealeurs maximales de ces grandeurs sont
toujours plus importantes pour I'ensemble des @&ctog§fammes historiques que pour celui des

synthétiques.

2) Considérés individuellement, les accélérogrampresenant des sites 17 et 20 (séisme du

Saguenay) n’ont pas assez d’énergie pour solligtenur de refend. D’une fagcon générale, les
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accélérogrammes enregistrés pendant le séisme dueisay sollicitent trés peu le mur
comparativement a ceux enregistrés lors du séisndlahanni. Par contre, la réduction des

efforts a la base est beaucoup plus importantediEs€venements du Saguenay.
5.2.2 Méthode de calibration des séismes historiques

5.2.2.1 Description des analyses

P

Des analyses non-linéaires temporelles 2D ont é&@éées, toujours sur le mur de refend M2,
dans le butde discuter les méthodes de calibraliem séismes historiques présentées au
chapitre 4. Considérant les accélérogrammes etnegisendant les séismes de Nahanni (site 03)
et du Saguenay (site 08) calibrés selon les tr@thodes SPTMC, SPTMA et APHA (séismes
faisant partie des ensembles n°1, 3 et 4), noussaapalysé le comportement du mur de refend

pour les mémes conditions d’appuis que celles ptéss a la section 5.1.

5.2.2.2 Résultats et discussion

Afin de d’évaluer I'impact des méthodes de calilratsur le comportement du mur, nous étudié
la variation des 3 parametres de réponses suivd@tmmoment de renversement (k) et le
cisaillement maximums (Vhay) & la base du mur et le déplacement maximum aumsbdrdu mur

(h may. L'évolution de ces parameétres en fonction denkthode de calibration, pour chaque
condition d’appuis et pour chaque profil de sot, isstrée par les figures 5.33 & 5.36. A noter
que les parametres de réponse obtenus avec leedagtBPTMA et APHA ont été normalisés
par ceux obtenus avec la méthode SPTMC. Les résoltdenus de cette méthode ont été choisis
comme référence puisque les spectres de réponseégépar « spectral matching » sont trés
proches du spectre cible donné par le CNBC 2005c&@séquent, une valeur du paramétre de
réponse inférieure a 1,0 signifie que la méthode cdkbration donne une réponse non

conservatrice puisqu’inférieure a celle exigéelpa&NBC 2005.

D’une fagcon générale, nous remarquons que pourlésusas étudiés, le moment maximum a la
base du mur est similaire, quelque soit la métrdmiealibration. La différence la plus marquée
survient pour le profil de sol INF, lorsque les @élécogrammes sont calibrés selon la méthode
SPTMA et lorsque la fondation est dimensionnée pdgiou pour des efforts correspondant a

R4Ro €gal a 5,6 : dans ces deux cas de figures, le momaximum est sous-estimé de pres de



186

15% comparativement a celui obtenu lorsque lesi@mgrammes sont calibrés selon la méthode
SPTMC. Dans tous les autres cas, la différences dasr moments obtenus est inférieure a 8%.
Malgré la différence importante d’énergie qui exishtre les spectres correspondant a un méme
accélérogramme mais calibré selon des méthodesatites, nous remarquons que le moment a
la base du mur est relativement constant. Celapbtpie par le fait que lorsque le mur est
encastré a sa base ou repose sur une fondatiomslonaée pour R, égal a 2,0, il est limité
par la résistance maximale de la section alors kpusqu’il repose sur une fondation
dimensionnée pour 4R, égal a 5,6 ou pour Mil est limité par le moment qui correspond a

I'initiation du décollement de la fondation.

Les autres parametres de réponse observés sortobpaplus « sensibles » a la méthode de
calibration et au séisme considéré. Dans ces ¢onsljtanalysons tout d’abord I'évolution de ces
grandeurs lorsque le mur est soumis au séisme tanda Pour ce qui est du cisaillement
maximum, nous remarquons que celui-ci est relaterénconstant quelque soit la méthode de
calibration, pour le profil de sol INF. Par conttersque le sol se raidit (profil de sol SUP), le
cisaillement obtenu avec les accélérogrammes qui calibrés selon la méthode SPTMA est
surestimé de pres de 48%. De plus, nous remarguenkes déplacements du mur sont nettement
inférieurs lorsque les accélérogrammes sont calibeton les méthodes SPTMA et APHA que
lorsqu’ils sont calibrés selon la méthode SPTMCcégté lorsque le mur repose sur une
fondation dimensionnée pour des efforts correspanaddR, égal a 2,0). Les déplacements les
plus faibles surviennent lorsque les accélérograsnamat calibrés avec la méthode SPTMA.
Pour le profil de sol INF, les déplacements du sant en moyenne sous-estimés de 68% pour la
méthode SPTMA alors que lorsqu’ils sont calibrdsrséa méthode APHA, ils sont sous-estimeés
d’environ 36%. Pour le profil de sol SUP, ils s@aius-estimés respectivement de 70% et de
23%. Toutes ces tendances sont en accord aveardatles spectres correspondant aux
accélérogrammes calibrés selon les différentes gdéthde calibration sur la plage de période
(2,0 s — 3,0 s) ou se trouve la période fondamerdal mur : plus I'accélération spectrale est
importante, plus le mur est sollicité. Analysonsmtenant la variation de ces grandeurs lorsque
le mur est soumis au séisme du Saguenay. Commeédamacent, le cisaillement maximum a la
base est relativement constant quelque soit laodéthe calibration, pour le profil de sol INF et
est surestimé de pres de 34% lorsque le sol si ¢ardfil SUP). Concernant les déplacements

du mur, nous remarquons également que, comme En@céent, ils sont inférieurs lorsque
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I'accélérogramme est calibré selon les méthodedv¥Pat APHA que lorsqu'il est calibréelon
la méthode SPTMC. lIs sont sr-estimés respectivement de prés de 36% et 29%, upistujt le

profil.
Nahanni - Site 03 - Profil de sol INF
| B Moment (kNm B Cisaillement (kN O5h (%Htot
2.0
1.5
@)
=
k1.0
[9p]
0.5
0.0
SPTMA APHA SPTMA APHA SPTMA APHA SPTMA APHA
Fixe R4R,=2,0 M, RyR,= 5,6

Figure 5.33 Comparaison entre les valeurs maximales caratitgres du mur de refend N
enregistrées pendant le séisme de Nahanni (sitealiB)é selon les différentes méthode:

calibration — Profil de sol INF

Nahanni - Site 03 - Profil de sol SUP
| B Moment (kNm B Cisaillement (kN O5h (Y%Htot
2.0
1.5
O
=
E 1.0 -
n
0.5
0.0
SPTMA APHA SPTMA APHA SPTMA APHA SPTMA APHA
Fixe R,R,=2,0 M, R,R,= 5,6

Figure 5.34 Comparaison entre les valeurs maximales caratitgres du mude refend M2
enregistrées pendant le séisme de Nahanni (sitealiB)é selon les différentes méthode:

calibration — Profil de sol SUP
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Saguena- Site 08 - Profil de sol INF
| ® Moment (kNm B Cisaillement (kN 08h (%Htot
2.0
¢)
=
= 10 -
n
0.0
SPTMA APHA SPTMA APHA SPTMA APHA SPTMA APHA
Fixe R4R, = 2,0 M, RR,= 5.6

Figure 5.35 Comparaison entre les valeurs maximales caratiques du mur de refend M
enregistrées pendant le séisme de Saguenay (3itald8é selon les différentes méthode:
calibration — Profil de sol INF

Saguena- Site 08 - Profil de sol SUP
| ® Moment (kNm B Cisaillement (kN O5h (%Htot
2.0
1.5
0
=
E 1.0
(%))
0.5
0.0
SPTMA APHA SPTMA APHA SPTMA APHA SPTMA APHA
Fixe R4R,=2,0 M, R4R, = 5,6

Figure 5.36 Comparaison entre les valeurs maxin caractéristiques du mur de refend
enregistrées pendant le séisme de Saguenay (3itald8¢é selon les différentes méthode:
calibration — Profil de sol SUP

5.2.2.3 Conclusions

Ces analyses nous ont permis de tirer les concisisguivante concernant laméthode de
calibration des séismes historiq :

1) La réponse du mur de refend est sensible au chdardéthode de calibratio
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2) Le « spectral matching » demeure la méthoddula dlirecte et la plus recevable pour calibrer
un spectre sur un spectre cible et pour avoir weau de sollicitation en accord avec les
exigences du CNBC 2005;

3) Les autres méthodes de calibration demeurergpgaioles mais nécessitent une expertise

particuliere dans le domaine.

Ces conclusions plutét générales mettent en évidkEnnécessité de consacrer de futurs travaux
de recherche sur les méthodes de calibration d&ese® historiques ayant frappé I'est du Canada

et d’étudier leur impact sur la réponse des strastu

5.3 Comportement du mur de refend M2 : analyses dynamiges 2D

VS analyses dynamiques 3D

5.3.1 Description des analyses

Des analyses dynamiques temporelles non-linéaideménsionnelles (2D) et tridimensionnelles
(3D) ont été menées dans le but de valider le rscdwne modélisation 2D d’'un mur de refend
faisant partie d’'une structure 3D. Dans cette ajgtjqnous avons comparé le comportement du

mur de refend M2 obtenu de quatre analyses diffésen
- Une analyse non-linéaire temporelle 2D;

- Une analyse non-linéaire temporelle 2D avec ancglifon des accélérogrammes afin de
tenir compte de la torsion du batiment ainsi quéadersion accidentelle;

- Une analyse non-linéaire temporelle 3D en appliqguamiquement la composante

principale majeure des séismes dans la directionauM?2;

- Une analyse non-linéaire temporelle 3D en appliglesideux composantes des séismes
selon les deux directions principales du batiment.

Compte tenu des résultats de la section 5.2, meussdait cette comparaison uniquement pour

les conditions d’appuis suivantes : murs encastiésir base et murs reposant sur des fondations
dimensionnées pour la résistance nominale en fiefhi) des sections a leur base. Le cas ou les
murs reposent sur des fondations dimensionnéesdaesuefforts correspondant g3 égal a 2,0

n'a pas été étudié puisque le comportement des estismilaire a celui avec base fixe alors que
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le cas ou les murs reposent sur des fondationsndiorenées pour des efforts correspondant a
R4Ro égal a 5,6 n'a pas été étudié puisque dans céinggrité du sol sous les fondations n’est
pas assurée. Concernant les profils de sol, squiold INF a été retenu pour les analyses avec
fondations dimensionnées pour, Puisque c’est avec ce profil que le décollemestfdadations

est le plus important. Finalement, nous avons seei¢ considéré les accélérogrammes
enregistrés pendant les séismes de Nahanni (9itet @81 Saguenay (site 08) et calibrés selon la
méthode SPTMC (séismes 01 et 02 du tableau 4.12).

Analyse 2D

L’analyse 2D (appelée « analyse 2D non amplifipamla suite) est identique a celles présentées

a la section 5.2 et a été menée sur le mur deddfh

Analyse 2D amplifiée

L’analyse 2D amplifiée est identiqgue a I'analyse @Gn amplifiée, mis a part le fait que les
accélérogrammes sont augmentés d’un facigu€e facteur d’amplification a été déterminé en
faisant deux analyses modales du batiment a I'didéogiciel ETABS : une ou la torsion du
systéme est bloquée et une autre ou elle est perhigIs avons ensuite comparé les efforts dans
le mur M2 provenant des deux analyses afin de qoélle est 'amplification due a la torsion
(ar). Le tableau 5.4 donne, pour chaque étage du njridvivaleur dexr pour le cisaillement
ainsi que pour le moment. Considérant 'amplificatidu moment a la base du mur due a la

torsion, nous avons appliqué aux séismes 01 en®2ateur égal a 1,9.
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Tableau 5.4 : Facteur d’amplificatioar des efforts dans le mur M2, d( a la torsion ditéaye

Cisaillement | Cisaillement Moment Moment
sans torsion| avec torsion| ot |sans torsion avec torsion| ar
(kN) (kN) (KkNm) (KNm)

Etage 10 576 665 116% | 1698 1962 |116%
Etage 9 699 891 128% 3722 4575 |123%
Etage 8 608 853 140% | 5227 6949 |133%
Etage 7 594 843 142%| 6067 8743 |144%
Etage 6 643 996 155% 6 406 10 134 | 158%
Etage 5 719 1120 |156% 6 417 11399 |178%
Etage 4 836 1234 147% 6 363 12 668 |199%
Etage 3 1028 1487 145% 6 738 14 394 | 214%
Etage 2 1313 1792 136% 8 343 17 479 | 209%
Etage 1 1525 1972 129% 12 023 22 841 | 190%

Analyse 3D unidirectionnelle

L’analyse dynamique 3D unidirectionnelle a été neemér le batiment au complet. La torsion
accidentelle dans le systeme a été prise en caenpdécalant le centre de masse (CM) de +/- 5%
de Dix (figure 5.37), comme cela est permis par la clau$e3.12 du CNBC 2005, dans le cas ou
le batiment n’est pas sensible a la torsion. Pbaguae configuration du CM, seule la composante
principale majeure du séisme a été appliquée dandiréction du mur M2 (direction Y).
Finalement, seule la configuration du CM la plusique pour M2 a été considérée. Dans le cas

présent, cette configuration est celle ou le CVdéstlé vers I'ouest du batiment.
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Séisme

— v —1 NORD

M5 M4 M2

<l |-
| >

DnX
Figure 5.37 : Analyse 3D unidirectionnelle : configtions du CM étudiées

Analyse 3D bidirectionnelle

L’analyse dynamique 3D bidirectionnelle a égalem&atmenée sur le batiment au complet. La
torsion accidentelle dans le systeme a été prismepte en décalant CM de +/- 5% dg Dpuis

de +/- 5% de By (figure 5.38). Pour chaque configuration du CMuxenalyses ont été
menées afin de trouver la position du CM la plusgere pour M2 : une premiére en appliquant
la composante principale majeure du séisme danslemalirections principales du batiment (X
ou Y) et la composante principale mineure danstriéadirection (Y ou X) et une deuxiéme en
permutant les composantes. Dans le cas préseatnfgguration la plus critique pour M2 est
celle ou le CM est décalé vers le nord du batine¢td composante principale majeure appliquée
selon la direction du mur M2 (direction Y).

A noter que pour les analyses temporelles 3D, rkido accidentelle dans le batiment a été prise
en compte en décalant le centre de masse de +deT¥y alors qu’elle a été prise en compte en
appliqguant un couple de torsion égal a +/- 10% gesd~autour du CR lors de l'analyse
dynamiqgue modale du batiment. Ces deux méthodasssggérées par la clause 4.1.8.12 du
CNBC 2005.
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Séisme A
Compaosante 2

NORD

Séisme CM X,.0.05D, D.,

Composante 1 X X
0,05D,

M5 M4 M2

- DnX »
Figure 5.38 : Analyse 3D bidirectionnelle : configtions du CM étudiées

5.3.2 Résultats et discussions

5.3.2.1 Analyse modale

Les périodes de vibration des trois premiers matkewibration du mur de refend M2 et du

batiment, pour chaque condition d’appuis, sontm&ss dans le tableau 5.5.

Validons tout d’abord les périodes de vibration miodéle OpenSees 3D du batiment. En
comparant les périodes des deux premiers modesbodion du modele OpenSees a celles du
modeéle ETABS utilisé pour le dimensionnement, paait que le modéle 3D OpenSees est plus
rigide que le modéle 3D ETABS. La difféerence erlae périodes de vibration est cependant
inférieure a 5%. Nous pouvons donc affirmer quentelele 3D OpenSees est en adéquation avec
le modele 3D ETABS.

Vérifions ensuite la concordance entre le modélen3ges 3D du batiment et le modéle
OpenSees 2D du mur M2. En comparant la périodeilmation du mode fondamental du mur

M2 a celle du deuxieme mode de vibration du batimngun correspond a un mode de translation
selon Y, nous nous rendons compte qu’elles sontasias. La différence entre les deux périodes
est inférieure a 2%. Ayant fait 'hypothese queteds sismique est uniformément réparti entre

les murs de refend du batiment, les caractérissigpuedales de la structure sont gouvernées par
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les rigidités des murs. Etant donné que le mur &8 participe a la rigidité du batiment selon Y
avec les murs M2 et M5, a moins d’armature quedmsx autres murs, il est normal que la
période de vibration du deuxiéme mode de vibratdanbatiment soit Iégerement supérieure a

celle du mode fondamental du mur M2.

Analysons finalement I'effet du basculement desd&dions sur les périodes du batiment. Nous
remarquons que l'effet est le méme que celui oléseur les périodes de vibration du mur de
refend M2. Le basculement des fondations entraimeeaugmentation des périodes de vibration

d’environ 10% par rapport a celles avec base fixe.

Tableau 5.5 : Périodes de vibration des trois peesnnodes de vibration du mur M2 et du
batiment pour les différentes conditions d’appuis

OpenSees ETABS
Base fixe Mh Base fixe
Analyses 2D T 2,54 s 2,80s
T, 0,46 s 0,49 s
T3 0,19 s 0,20 s
T, (torsion) 2,78 s 3,09 s 3,19s
Analyses 3D T, (translation) 2,56s 2,86 s 2,99s
T3 (torsion) 245s 2,78 s 291s

5.3.2.2 Description du comportement du mur M2 et du batimen

Tous les historiques des résultats présentés datis section ont une durée de 29 secondes.
Cette durée correspond aux 19 secondes du séispmugduelles ont été ajoutées 10 secondes

de vibrations libres.

Avant de présenter la comparaison entre les comperits du mur de refend M2 obtenus des
guatre analyses présentées au début de la secdionobis décrivons en détail dans cette section
le comportement du mur M2 pour les analyses 2edbds les murs pour les analyses 3D. Cette
description est faite pour chacune des quatre sesyour les deux conditions d’appuis et pour

le séisme 01.

YL

Le comportement des systemes mur — fondation étété en regardant I'historique des valeurs
suivantes : le cisaillement (Met le moment (¥) a la base des murs, le déplacement au sommet

des murs &), le déplacement des extrémités des fondatidgsef dvq) ainsi que de leur centre
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(dvc). En plus des historiques de ces grandeurs, narsaegardé les rapports Qi@naximums

aux extrémités et au centre des fondations.

5.3.2.2.1 Base fixe

Les historiques d&,, V; et Mk servant a caractériser le comportement du murgd@r les quatre
analyses, sont donnés aux figures 5.39 a 5.4ltabésaux 5.6 et 5.7 récapitulent, respectivement
pour les analyses 2D et 2D amplifiée, le déplacemeximum §, may ainsi que le déplacement
résiduel §n resique @au sommet du mur M2, le cisaillement maximum {4) et le moment
maximum (M may) & la base du mur M2. Pour les analyses 3D, Eerigues déy, Vs et M pour
tous les murs de refend sont donnés aux figur&sad 344 pour 'analyse 3D unidirectionnelle et
aux figures 5.45 a 5.47 pour I'analyse 3D bidir@atielle. Les valeurs d& max On résiduel Vi max €t

M+ max SONt données aux tableaux 5.8 et 5.9, respectivignoair I'analyse 3D unidirectionnelle et

I'analyse 3D bidirectionnelle.

Analyse 2D

Analysons le comportement du mur M2 obtenu de li@w®adynamique temporelle non-linéaire
2D.

Regardons tout d’abord l'allure des historiquesdgev: et M.. En observant la courbe en trait
plein rouge de la figure 5.39 qui représente ldnisiue ded, au sommet du mur, nous
remarquons qu'au début du séisme, le mur oscilteuawde sa position d’équilibre et que la
période des premiers cycles de I'historique (avgumé le mur ne plastifie) est Iégerement
supérieure a la période fondamentale du mur. Airpdet moment ol la plastification de la
section a la base du mur survient, les déformatpermanentes qui s’y sont développées font
que le mur n’oscille plus autour de sa positiomgdiBbre initiale ; il est incliné et oscille autou
d’'une nouvelle position d’équilibre. En examinaes Icourbes en trait plein rouge des figures
5.40 et 5.41 qui représentent respectivement ¢hpie de VY et celui de Ma la base du mur,
nous remarquons que la période de leurs cyclesimdiaire a celle des premiers cycles de
I'historique dedn. Nous remarquons également que pendant chacuesd®ycles, d’autres cycles
ayant des périodes de vibration beaucoup pluselaidbnt présents, dus aux modes supérieurs du

mur. Ces cycles oscillent autour des cycles ayaatpériode proche de la période fondamentale
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du mur. Cependant, & mesure que la section a kmdwasnur se dégrade, ils s’atténuent pour
finalement « disparaitre », signe qu’a la fin diss®, le comportement du mur est gouverné

principalement par son mode fondamental.

Regardons ensuite en détail les historiques,d¥; et M. Le cisaillement Yest tres intense au
début du séisme. Il est maximal a t = 3,1 s eiratfe300 kN (tableau 5.6). Comme nous 'avons
déja souligné a la section 5.2.1, le cisaillemantsg développe a la base du mur est nettement
Supérieur a sa résistance, qui est de I'ordre 880N (chapitre 2). Si le modele MR avait pris
en compte le comportement plastique du mur poaiskillement, nous aurions donc observé tres
tét dans le séisme une dégradation importante déslatance du mur. Or, comme nous l'avons
spécifié au chapitre 2, il faut absolument éviterté rupture en cisaillement lorsque les murs sont
concus selon une approche de conception par cap@at observations nous conduisent a nous
poser la question suivante : est-ce que les méshd@dmalyse des structures suggérées par le
CNBC 2005 permettent d’évaluer adéquatement la ddenan cisaillement ? L’'observation de
I'historique de M nous permet de voir que le moment a la base dwatteint a plusieurs reprises
des valeurs proches de,Mendant les cing premiéres secondes de I'accélroge avant qu'il
atteigne une valeur maximale égale a 29 000 kNrnx &,8 s (tableau 5.6). Cela a pour effet de
faire plastifier de fagon significative la sectiénla base du mur. A partir de cet instant, les
déformations permanentes qui se sont développéeslaaection font que le mur n'oscille plus
autour de sa position d’équilibre initiale ; le mast maintenant incliné et oscille autour d’'une
nouvelle position d’équilibre. Le mur est maintenfartement endommageé et le moment a la
base du mur ne dépasse plus 20 000 kNm jusquia Bufséisme. A t = 10,1 s, la plastification
progresse encore dans la section. Le mur se retralovs encore plus incliné. La dégradation de
la résistance du mur fait que le déplacement auatogmente de facon significative jusqu’a
atteindre une valeur maximale égale a 1,18% ge Alla fin du séisme (t = 19,0 s), le mur se
redresse Iégerement et finit par osciller librermeartbur d’une position qui est moins inclinée que
celle atteinte apres 10 secondes de séisme maisequorrespond pas a la position d’équilibre
initiale. Le déplacement résiduel au sommet du &lar fin du séisme est de I'ordre de 0,3% de
Htot-
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Analyse 2D amplifiée

Analysons le comportement du mur M2 obtenu de Ba@adynamique temporelle non-linéaire
2D amplifiée.

Regardons tout d’abord l'allure des historiquesogleV; et M;. L'allure de l'historique dedy
(figure 5.39 — trait pointillé rouge) est similaiéecelle de I'historique obtenu lors I'analyse 2D
non amplifiée. Tant que le mur ne plastifie paayiplitude deé;, est également similaire méme si
elle est Iégérement supérieure. Cependant, dedegleerésistance du mur se dégrade, le fait que
'amplitude du séisme soit nettement supérieureele cdu séisme non-amplifié cause des
déplacements au sommet nettement plus importardure des historiques des\ét de M
(figures 5.40 et 5.41 — trait pointillé rouge) également similaire a celle des historiques obtenus
lors I'analyse 2D non amplifiée mais cette foisjrl@mplitude est nettement supérieure. La
valeur de M max reste toutefois semblable a celle atteinte pendargéisme non amplifié
puisqu’elle correspond a la résistance maximale dection a la base du mur pour le moment de

renversement.

Regardons ensuite en détail les historiqued,d¥; et M. Le cisaillement maximum a la base du
mur survient plus rapidement que lors de l'anal28e non amplifiee (t = 2,4 s) et atteint
7 446 kN (tableau 5.7). Le cisaillement qui se tifwee a la base du mur est encore nettement
supérieur a sa résistance. Nous notons que malgf&itlque le séisme ait été amplifié d’'un
facteur égal a 1,9 et que le comportement de ltosea la base du mur soit élastique en
cisaillement, VY max €st « seulement » augmenté de 40%. Nous remarquenh} .« est atteint

au méme moment et que la plastification de la @ecurvient, comme pendant le séisme non
amplifié, a t = 6,3 s. At = 10,1 s, la plastificat progresse, comme précédemment, dans la
section. La dégradation de la résistance du msegcée a une amplitude du séisme nettement
supérieure a celle du séisme non amplifié, faitlgwg maxeSt cette fois-ci égal & 2,6% deHA

la fin du séisme (t = 19,0 s), et ce malgré desrd&tions permanentes importantes dans la
section, le mur oscille autour d’'une position pcle sa position d’équilibre initial8p(esiquel©St

de l'ordre de 0,09% de 3. Cela peut étre di au fait que le séisme ait plésergie que
précédemment : les accélérations importantes quedeent a la fin du séisme ont pu causer un

« redressement » partiel du mur.
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En comparant les valeurs den¥x et de Mmax & la base du mur M2 obtenues dans le cas présent
a celles obtenues de l'analyse 2D non amplifiéeism@marquons tout d’abord que M« est
augmenté de 40% mais que My est relativement constant; Wax survient plus rapidement que
lors de I'analyse 2D non amplifiée mais Mx survient au méme instant. Concernant la valeur de
dh max Nous notons qu’elle est 116% plus élevée danadgrésent que lors de I'analyse 2D non
amplifiée.dn max SUrvient au méme instant que lors de I'analysen@b amplifiée. Finalement, le
déplacement résiduel au sommet du mur est 30%implogrtant dans le cas présent que lors de

I'analyse 2D non amplifiée.

Analyse 3D unidirectionnelle

Analysons le comportement du mur M2 et des autressnde refend obtenus de I'analyse

dynamique temporelle non-linéaire 3D unidirectidiene

Regardons tout d’'abord l'allure des historiquesdogleV: et My des murs se trouvant dans la
direction d’application de I'accélérogramme. D’apia figure 5.42, nous remarquons que les
historiques ded,, des trois murs M2, M3 et M5 sont similaires. lnscependant légéerement
déphasés : le mouvement dans une ou l'autre destidins du batiment est toujours initié par le
mur M2, suivi du mur M3 et enfin du mur M5. Ce déphge est di a la torsion dans le systeme.
Suivant la direction dans laguelle les murs seaté&pit, I'amplitude des déplacements est plus
importante pour le mur M2 ou le mur M5. Comme plagr analyses 2D, nous observons qu’au
début du séisme, les murs oscillent autour depesition d’équilibre et la période des premiers
cycles des historiques est légéerement supérieuta période fondamentale du béatiment.
Cependant, a partir du moment ou la plastificates sections a la base des murs est initiée, ils
n'oscillent plus autour de leur position d’équikbinitiale. Les historiques des efforts a la base
(figures 5.43 et 5.44) de ces trois murs sont @gahe similaires (surtout ceux de M2 et M5). La
différence principale entre les historiques est Buplitude. Comme pour les analyses 2D, nous
remarguons gue la période de leurs cycles estamni celle des premiers cycles de 'historique
de é,. Les cycles dus aux modes supérieurs sont égalgmesents. Comme précédemment, ils
s’atténuent pour finalement « disparaitre » a negue les sections a la base des murs se
dégradent. Concernant les historiques deilNMaut cependant noter qu’a partir de l'instantles

sections a la base des murs plastifient, les sudés deviennent moins évidentes.
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Regardons ensuite l'allure des historiquesl&/; et My des murs perpendiculaires a la direction
d’application de I'accélérogramme. Les murs M1, Bt4M6 participent également a la reprise
des efforts sismiques en raison de la torsion gisie dans le systéme. Le déphasage total entre
les historiques des murs M1 et M6 et ceux des mildronfirme que la sollicitation est due au
mode de torsion du batiment. Quand le mur M4 séadéprers I'est du batiment, les murs M1 et
M6 vont vers I'ouest et inversement. Méme si legsrd1l et M6 participent a la reprise des
efforts sismiques, nous remarquons, en analysartistoriques de ces murs, que leur amplitude
est faible. Cela est due a une caractéristique g&mue des murs M1 et M6 : étant situés sur un
méme axe perpendiculaire a la direction du séisarsgllicitation se répartit entre les deux murs.
Nous pouvons méme dire quelle se répartit égaléneetre les deux murs puisque les
historiques ded,, Vi et M de ces deux murs sont confondus (figures 5.423 8#45.44
respectivement). Contrairement a M1 et M6, le mdrédt fortement sollicité pendant le séisme.
A partir du moment ol le déplacement du mur M4 ieité, les efforts V¥ et My & la base
deviennent importants (figures 5.43 et 5.44). Naumsarquons que plus le séisme progresse, plus
'amplitude des efforts a la base du mur M4 estadrtgnte, signe que le mode de torsion

gouverne le comportement du batiment.

Regardons ensuite en détail les historiquesiigleVs et Mk de tous les murs. La résistance
nominale en flexion (M) de la section a la base du mur M5 est atteigt tiit dans le séisme
(t=2,7 s) (tableau 5.8). Cela n’a cependant fiagpdct sur le déplacement au sommet du mur :
3, oscille toujours autour de sa position d’équilitiigure 5.42). At = 3,1 s, Mest maximum a la
base de M5 et vaut 4 960 kN. Le cisaillement quidéeeloppe a la base du mur est encore
nettement supérieur a sa résistance. Le mur MBarst sollicité trés tét pendant le séisme. A
t = 6,0 s, la résistance nominale en flexion, Mdes sections a la base des murs M2 et M3 est
atteinte pour la premiére fois. A t = 6,8 s; 88t maximum a la base des murs M3 et M5 et vaut
respectivement 29 500 kNm et 39 900 kNm (table8@y H.est important de noter que la valeur
de M max est 30% supérieure a,M la base du mur M3 et 40% supérieure,gaNh base du mur
M5. A partir de cet instant, les murs sont fortemendommagés et oscillent autour d’une
nouvelle position d’équilibre (figure 5.42). Le dépement du mur M4 est initi€ at = 4,5 s quand
le mur M5 se déplace rapidement alors que les Marst M3 se déplacent peu. Les effortseV/

M; & la base du mur M4 deviennent importants (figid8 et 5.44). At = 7,6 s,;\ét M sont
maximums a la base des murs M1 et M6 : respectine®00 kN et 10 400 KNm pour M1 et
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1 860 kN et 9 640 kNm pour M6. Les efforts maximumuas sollicitent ces deux murs sont donc
inférieurs a la résistance de ces murs qui vai®kBl en cisaillement et 23 000 kNm en flexion.
At=7,7s, le cisaillement est maximum a la bdisemur M3 et vaut 4 710 kN. Cette valeur est
nettement supérieure a la résistance de la sext@base de M3 qui vaut en théorie 3 000 kN. A
cet instant, le moment est également maximum ada du mur M4 : il vaut 26 000 kNm, ce qui
est inférieur a la résistance nominale en flexieriadsection a sa base. Il est intéressant de noter
que M nax survient lorsque le déplacement au sommet des MAravi3 et M5 est maximum.
Les efforts maximums a la base du mur M2 survienaehn= 9,4 s : Vmax €st €gal a 4 250 kN
alors que Mmax est égal a 34 000 kNm. Le mur M2 est capable geenglre un moment de
renversement plus de 20% supérieur advka base. A partir de cet instant, la plastificaa
encore progressé dans les murs M2, M3 et M5 : stsllent autour de positions encore plus
inclinées que précédemment. Entre t = 11,1 s €lth1,5 s, le déplacement aux sommets des murs
M2, M3 et M5 est maximum : il vaut respectivemer®@7) 1,18 et 1,40% ded Apres cet
instant, les murs n'ont plus suffisamment de résist pour développer des moments de
renversement importants. A t = 11,58g,est également maximum au sommet de M4 et vaut
0,19% de Ky Peu avant la fin du séisme; ¥t maximum & la base du mur M4. A la fin du
séisme (t = 19,0 s), les murs M2, M3 et M5 se rexlrBt |€gérement et finissent par osciller
librement autour d’une position qui est moins inéé que celle atteinte aprés 10 secondes de
séisme, mais qui ne correspond pas a la positiegudibre initiale §n resiquel €St 1€gérement
inférieur a 0,4% de &l suivant le mur de refend). Il faut également reteyues,, au sommet des
murs M1 et M6 est maximum apres la fin du séisngnesque la torsion dans le systéme est
omniprésente a la fin du séisme. Etant donné quiades trois murs M1, M4 et M6 n’a plastifié,

il n'est pas surprenant de voir gilgesiqgueldU SOmmet de ces murs est nul a la fin du séisme.

En comparant les valeurs dep¥x et de Mmax & la base du mur M2 obtenues dans le cas présent
a celles obtenues de l'analyse 2D non amplifieeism@marquons tout d’abord que )« est
réduit de 20% mais que {Max est augmenté de 17%. Nous remarquons ensuiteeguefforts
maximums surviennent plus tard que lors de I'ar@BB non amplifiée. Concernant la valeur de
dh max NOUS notons qu’elle est 20% plus faible dansake présent que lors de I'analyse 2D non
amplifiée. Contrairement aux efforts maximunig,max Survient au méme instant que lors de
I'analyse 2D non amplifiée. Finalement, le déplaeetrésiduel au sommet du mur est 30% plus
important dans le cas présent que lors de I'andigsaon amplifiée.
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Analyse 3D bidirectionnelle

Analysons le comportement du mur M2 et des autressnde refend obtenus de I'analyse

dynamique temporelle non-linéaire 3D bidirectiotael

Regardons tout d’abord l'allure des historiques&/; et M; de tous les murs (figures 5.45, 5.46
et 5.47 respectivement). La principale différensecal’analyse 3D unidirectionnelle estla
participation importante des murs de refend M1 étaMa reprise des efforts sismiques. Cela a
pour effet de modifier significativement les histpes des déplacements et des efforts a la base
du mur M4. Pendant les analyses 3D bidirectionaglés historiques des déplacements ainsi que
ceux des efforts de ces trois murs sont similallesont méme semblables tant que les murs ne
plastifient pas. L’allure des historiques des déphaents et des efforts des murs M2, M3, et M5
est par contre proche de celle des historiquesiabtpendant les analyses 3D unidirectionnelles ;
la participation des murs M1 et M6 ainsi que I'apgtion de la composant principale mineure du
séisme entraine cependant des modifications desngainaximales.

Regardons ensuite en détail les historiquesglé/s et My de tous les murs. Le cisaillement
maximum survient trés toét pendant le séisme posirneirs M2 et M3. Il atteint 3 800 kN
(t = 3,1 s) pour M3 et 4 300 kN (t = 4,3 s) pour Mableau 5.9). Comme lors des analyses
précédentes, le cisaillement qui se développelm$a des murs est nettement supérieur a leur
résistance, mais il semble toutefois mieux se ti&pamtre les murs. At = 5,2 s, la résistance
nominale en flexion (M) des sections a la base des murs M4 et M6 eshtattd1éme si une
plastification importante s’est développée a laebdes ces murs, l'intégrité des autres murs font
que M4 et M6 continuent a osciller autour de leasifion d’équilibre initial (figure 5.45). A

t = 6,0 s, un mouvement important des murs M2, MB1& s’accompagnent de moments a la
base supérieurs aux résistances nominales enrlel@s sections. Au méme moment, est
maximum a la base des murs M1, M4 et M6 et vayreesrement 3 951 kN, 5124 kN et
5060 kN (tableau 5.9), valeurs nettement supégearleur résistance respective. At=6,8 s, le
moment est maximum a la base des murs M2, M3 et iM&teint respectivement 33 260 kNm,
29 700 kNm et 39 400 kNm (tableau 5.9). A cet instke cisaillement est également maximum &
la base de M5 (4 000 kN). Les sections a la baswmue les murs, excepté M1, ont subi des

déformations permanentes importantes et pourtaniniers continuent a osciller autour de leur
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position d’équilibre initial (figure 5.45). At =8 s, le moment & la base de chacun des murs est
supérieur a leur résistance nominale en flexiatestdéformations permanentes continuent de s’y
développer, entrainant les murs a osciller ceitedbautour de nouvelles positions d’équilibre. A
partir de cet instant, les historiques du momeatlzase de chacun des murs ont une allure assez
particuliére du fait de leur forte dégradation. A 9,9 s, le déplacement au sommet du mur M4
est maximum et est égal a 0,86% de.Entret =11,5sett=11,7 s, c’est au tourrdass M2,

M3 et M5 d’atteindred, max: 1,30% de i pour M2, 1,28% de &l pour M3 et 1,26% de K

pour M5. At = 12,6 s, le déplacement au sommetrdess M1 et M6 est maximum et vaut
0,85% de Ky Nous remarquons que le déplacement maximum aumsbrde tous les murs
survient a peu prés en méme temps, lorsque les samtsfortement dégradés et ne sont plus
assez resistants. Apres cet instant, le momentbada de tous les murs est relativement faible
(comparativement a M. A la fin du séisme (t = 19,0 s), les murs sere@ssent légérement et
finissent par osciller librement autour d’'une positqui est moins inclinée que celle atteinte
pendant le séisme, mais qui ne correspond pagasiton d’équilibre initiale. Le déplacement

résiduel est tres similaire quelque soit le muredend et proche de 0,4% deH

En comparant les valeurs dep¥x et de Mmax & la base du mur M2 obtenues dans le cas présent
a celles obtenues de l'analyse 2D non amplifiéeism@marquons tout d’abord que M« est
réduit de 20% mais que tMax est augmenté de 14%. Nous remarquons ensuiteeguefforts
maximums surviennent a peu pres aux mémes insgaetsors de I'analyse 2D non amplifiée.
Concernant la valeur d& max NOus notons qu’elle est 10% plus faible dansale mrésent que
lors de l'analyse 2D non amplifiée. Comme pourdferts maximumsgn max Survient au méme
instant que lors de I'analyse 2D non amplifiée.al@ment, le déplacement résiduel au sommet

du mur est 30% plus important dans le cas présentays de I'analyse 2D non amplifiée.

La méme analyse du comportement du mur M2 encasteebase a été faite pour le séisme 02.
Les graphigues présentant les historiques des guanétudiées dans cette section ainsi que les

tableaux donnant les valeurs maximales de ces guasdont donnés en annexe V.
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Tableau 5.6 : Valeurs maximalesdjeVs et M et valeur deép resiquelpour le mur de refend M2

encastré a sa base, pour I'analyse 2D

6h max 6h résiduel Vf max M n M f max
MUT | ooH o) | ) | @H o) | () | 1) | gnm) | 1O | nm) | 1)
M2 1,18 11,45 0,30 5300 3,10 28220 6,26 28 978,28

Tableau 5.7 : Valeurs maximalesdjeVs et M et valeur deép resiquelpour le mur de refend M2

encastré a sa base, pour I'analyse 2D amplifiée

6h max 6h résiduel Vf max M n M f max
MU @) | 1) | @H o) | (N) | 1) | gnm) | ) | enm) | 1)
M2 2,56 11,49 0,09 7446 2,42 28220 6,20 28968,22

Tableau 5.8 : Valeurs maximalesdjleV; et Mk et valeur deéy, rgsiquelpour tous les murs de refend

du batiment, supposés encastrés a leur base, apalyke 3D unidirectionnelle

Mur | et | 1) | Gornes | e | 1O | gomy | 1O | g | 1O

M1 0,05 22,49 0,00 2 000 7,64, 23000 10400 7,64
M2 0,97 11,05 0,39 4 250 940 28220 6,04 34000 9,40
M3 1,18 11,44 0,38 4710 7,69 23000 6,00 29500 6,82
M4 0,19 11,49 0,00 3850 | 18,58 26 500 26000 7,72
M5 1,40 11,46 0,36 4 960 3,10 28220 2,70 39900 6,79
M6 0,05 22,49 0,00 1 860 7,64, 23000 9640 7,64

Tableau 5.9 : Valeurs maximalesdje Vs et M et valeur dey, resiquelpour tous les murs de refend

du batiment, supposés encastrés a leur base, analyse 3D bidirectionnelle

Mur | ey | 1) | s | s | 1O | gy | 1) | g | )

M1 0,85 12,62 0,37 3951| 599 23000 8,44 24623 8,46
M2 1,30 11,64 0,38 4309 433 28220 6,02 33261 6,81
M3 1,28 11,52 0,38 3800| 3,10 23000 599 29700 6,81
M4 0,86 9,90 0,37 5 124 599 26500 5p4 34946 A7
M5 1,26 11,48 0,39 3968| 6,81 28220 5,98 39372 6,81
M6 0,85 12,62 0,37 5060 599 23000 5,19 35243 847
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Figure 5.44 : Moment a la base des murs de refead laase fixe — Séisme 01 — Analyse

dynamique temporelle non-linéaire 3D unidirectidiee
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Figure 5.46 : Cisaillement a la base des murs féadeavec base fixe — Séisme 01 — Analyse

dynamique temporelle non-linéaire 3D bidirectiotmel
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5.3.2.2.2 M,

Les historiques d&,, V; et Mk servant a caractériser le comportement du murgda@r les quatre
analyses, sont donnés aux figures 5.48 a 5.50 ajoesceux dedy, Sy €t dvg Servant a
caractériser le comportement de la fondation sgudhbe repose le mur M2 sont données aux
figures 5.51 a 5.53. Le tableau 5.10 donne, pamalyse 2D, le déplacement maximusn rfay)
ainsi que le déplacement résidud| (sique au sommet du mur M2, le cisaillement maximum
(Vi max €t le moment maximum (May) a la base du mur M2 alors que le tableau 5.1he&on
toujours pour I'analyse 2D, les déplacements marisiaux extrémités( et dyq) et au centre
(6vc) de la fondation du mur M2 ainsi que les valeuaximmales des rapports entre la force
maximale se développant dans les deux ressortdasoapacité ultime de ces ressorts aux
extremités (Q/Q: 4 et Q/Qira) et au centre (Q/Q.) de la fondation. Pour I'analyse 2D amplifiée,
ces valeurs sont données respectivement aux tabléal? et 5.13. Pour l'analyse 3D
unidirectionnelle, les historiques @dg V: et M pour tous les murs de refend sont donnés aux
figures 5.54 a 5.56 alors que ceux &g dvc et dyq de toutes les fondations sont données aux
figures 5.57 a 5.59. Le tableau 5.14 donne lesuvalded, max On résiduel Vi max € Mk max pour tous

les murs alors que le tableau 5.15 donne les \&al#efq, dvc, Sva, Q/Quit g Q/Quit c €t Q/Qit ade
toutes les fondations. Pour I'analyse 3D bidireutielle, les historiques di, Vi, Mt, dvg, dvc €t

dvg sont donnés respectivement aux figures 5.60 a héableau 5.16 donne les valeurssde
max Oh résidual Vi max €t Mk max pour tous les murs alors que le tableau 5.17 dtesealeurs dé,q,

Bve, v, Q/Quir g, Q/Quit c €t Q/Qiir g pour toutes les fondations.

Analyse 2D

Analysons le comportement du mur M2 obtenu de li@w®adynamique temporelle non-linéaire
2D.

Regardons tout d’abord I'allure des historiquesgle/s et My caractérisant le comportement du
mur ainsi que celle des historiquesig d.c etdyq caractérisant le comportement de la fondation
sur laquelle repose le mur. En observant la coerbdrait plein rouge de la figure 5.48 qui
représente 'historique dig au sommet du mur, nous remarquons que son abBuiférente de
celle observée lorsque le mur est encastré a ga bass le cas présent, I'oscillation du mur est

réguliere malgré le fait qu'une plastification sa@tirvenue dans le systéme puisque nous
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observons que pendant le séisme, le mur n'oscille exactement autour de sa position
d’équilibre initiale. Nous notons également quepéiode des cycles de l'historique ainsi que
leur amplitude augmente a mesure que se propagasime. Apres la fin du séisme, I'amplitude
de 6, est encore importante, signe que la période detins libres du mur va se prolonger
longtemps. En examinant la courbe en trait pleingeo de la figure 5.49 qui représente
I'historique de V a la base du mur, nous remarquons que son altirsimailaire a l'allure de
celui observé lorsque le mur est encastré a sa. hasalifférence majeure entre les deux
historiques vient de I'amplitude de Vdans le cas présent, le cisaillement a la baseut est
nettement moins important que précédemment perida#isme mais demeure toutefois élevé
apres la fin du séisme. La phase de vibrationgdilblu mur s’accompagne d’un cisaillement non
négligeable. En étudiant la courbe en trait pleuge de la figure 5.50 qui représente I'historique
de M a la base du mur, nous remarquons que son altdfiérente de I'allure de celui observé
lorsque le mur est encastré a sa base. Dans lprésant, la période des cycles de I'historique
ainsi que son amplitude augmentent a mesure queocpage le séisme, pour tendre vers une
valeur maximale proche de la résistance nominalegion (M) de la section a la base du mur.
Nous remarquons également que les modes supédatingn impact sur le comportement en
flexion du mur uniquement dans les premiéres sexpdd s€isme. Apres cela, le comportement
du mur est principalement gouverné par son modddmental (les cycles de faible période de
vibration évoqués a la section 5.3.2.2.1 s’attéhuapidement). Apres la fin du séisme, le
moment a la base du mur commence a diminuer maigneonous l'avons remarqueé poug; W

est encore important apres 10 secondes de vibsaliores. En observant les courbes en trait
plein rouge des figures 5.51, 5.52 et 5.53 quiéaspntent respectivement I'historique &g,
celui ded,. et celuid,g, Nnous remarquons que le phénoméne de basculesteme @lus en plus
important & mesure que se propage le séisme. @gjraentation de 'amplitude du phénomene
s’accompagne d’'une augmentation de la période geescdes historiques avec le temps. En
comparant les historiques @g,, v et &y, NOUS remarquons que le décollement est toujours
initié par un des bords de la fondation. Une foie de décollement de cette extrémité est
suffisamment important, le centre de la fondati@calle. Ce décollement d’'une partie de la
fondation s’accompagne de tassement de l'autre détda fondation, dont 'amplitude est
proportionnelle a I'amplitude du décollement. A mmes que les cycles de basculement
surviennent, nous notons que des déformations pembes de plus en plus importantes se
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développent dans le sol. Ce sont ces déformatiomsortantes qui sont responsables de
I'amplification graduelle du déplacement au somdheimur. Plus ce décollement est important,
plus le sol sous la fondation se dégrade et se tetsslonc plus la fondation met du temps a
retourner en contact avec le sol a mesure queyldescse succedent. Les forces d’inertie font
qgue le phénomeéne de basculement est de plus emplygié. |l faut également noter qu’a la fin

de la sollicitation, un tassement résiduel nonigégble est présent dans le sol.

Regardons ensuite en détail les historiquesyde/; et M ainsi que ceux déyg, Svc et dya.
Rappelons que les valeurs maximales de ces paesnstnt données respectivement aux
tableaux 5.10 et 5.11. En observant les courbesaérplein rouge des figures 5.51, 5.52 et 5.53,
nous remarquons qu’au début du séisme (jusqud,®s), les bords de la fondation se soulévent
léegerement mais ne décollent pas, le centre demixge Malgré tout, en comparant les
historiques de Vet de M avec ceux obtenus lorsque le mur est encastrdassa nous pouvons
affirmer que le moment qui se développe a la base que le cisaillement sont plus faibles dans
le cas présent. Les valeurs maximales get\Wk sont réduites de pres de 20%. L'amplitude des
déplacements au sommet du mur restent similaiceia du mur avec base fixe. At=2,7 s, le
moment a la base du mur atteint une valeur proerZ2d200 kNm, le décollement du centre de la
fondation est initié. A noter que le moment pouqulel survient le décollement de la fondation
est en accord avec la valeur théorique obtenueadalyses pushover du mur (section 5.1). Le
cisaillement est maximum au méme moment que lorexoeir est encastré a sa base, a savoir a
t = 3,1 s. Il est cependant dans le cas présenitrael plus de 15% (4 634 kN contre 5 300 kN).
At=6,3s, Mala base du mur encastré est maximum et dépasssistance nominale en
flexion de la section. Dans le cas présent, déedejueoment atteint 22 000 kNm, le centre de la
fondation décolle et Mreste inférieur a 25 000 kNm. Le décollement detalation limite donc
les efforts a la base du mur, ce qui permet d’'asdintégrité du mur. Par la suite, et a mesure
que le séisme progresse, nous remarquons que l@sullie régulierement entre la droite et la
gauche, le moment a la base du mur atteint et dédasquemment 22 000 kNm, ce qui a pour
effet de faire décoller le centre de la fondatibtfamplitude des déplacements au sommet
augmente a mesure que le séisme progresse ain moment a la base du mur (le cisaillement
diminue), entrainant un décollement de plus en phgortant. At = 11,5 s,4 est maximum. La
contrainte dans le sol a droite de la fondationagsti maximale et égale a 68% de sa capacité
portante ultime. Finalemert, est maximum apres la fin du séisme (a t = 19¢t ajteint 1,15%
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de Hq. Il ne survient pas du tout au méme moment quegjler le mur est encastré a sa base mais
pourtant,d, maxest similaire dans les deux cas. At = 19,8 sedfl maximum et vaut 27 692 kNm.
la valeur de Mmax €st similaire a celle obtenue avec base fixe m&nm®mme pouby max €
moment a la base du mur n'est pas maximum au mastent. Le déplacement de I'extrémité
droite de la fondation ainsi que celui de son @etmt maximums a cet instant et la contrainte
dans le sol a I'extrémité gauche est égale a 709, gdeApres t = 20,0 s, les oscillations du mur
commencent a s’atténuer. Nous voyons qu’il fauthguaéme du temps pour que le mur arréte
de basculer puisqu’apres 10 secondes de vibralilmmes, I'amplitude des déplacements tant au
niveau de la fondation que du sommet est encorertaumte. Pour ce qui est des déplacements
permanents dans le sol, il s’est tassé de prebdam aux extrémités et de pres de 3 mm au
centre. Le déplacement résiduel au sommet du nfaufia du séisme est de I'ordre de 0,07% de
Hwt, contre 0,3% quand le mur est encastré a sa baseasculement de la fondation protege
donc bien le mur d’'une importante plastificationgow’il revient quasiment a sa position initiale

a la fin du séisme. Le Iéger déplacement résidusbanmet vient de la plastification dans le sol.

Analyse 2D amplifiée

Analysons le comportement du mur M2 obtenu de Ba@adynamique temporelle non-linéaire
2D amplifiée.

Regardons tout d’abord I'allure des historiquesgle/s et My caractérisant le comportement du
mur ainsi que celle des historiquesig d.c etdyq caractérisant le comportement de la fondation
sur lagquelle repose le mur. L'allure de I'historqded;, (figure 5.48 — trait pointillé rouge) est
similaire a celle de I'historiqgue obtenu lors danialyse 2D non amplifiée. L'amplitude des
déplacements est également similaire, excepté lawt dé séisme ou I'amplitude d’'un des cycles
est beaucoup plus marquée (autour de t = 6,3 alluté de I'historique de Mfigure 5.49 — trait
pointillé rouge) est également similaire a celle I'théstorique obtenu lors I'analyse 2D non
amplifiée mais cette fois, son amplitude est nett@nsupérieure. L’allure de I'historique dg M
(figure 5.50 — trait pointillé rouge) est égalempriiche de celle observé dans I'analyse 2D non
amplifiée, mais son amplitude est plus importa@emme lors de I'analyse 2D non amplifiée,
M; tend vers une valeur maximale proche de la régistaominale en flexion ()l de la section

a la base du mur. L'allure des historiquesdgg d.c et dyq (figures 5.51, 5.52 et 5.53 — trait
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pointillé rouge) est semblable a celle des hist@igobtenus de I'analyse 2D non amplifiée.
L’amplitude du décollement et du tassement estrudgo® plus importante que précédemment.
Comme poury, nous remarquons également une amplification itapte d’'un des cycles de

déplacement vertical (autour de t = 6,3 s).

Regardons ensuite en détail les historiquesydé/; et M ainsi que ceux déyg, dvc et dya.
Rappelons que les valeurs maximales de ces paesnétmt données respectivement aux
tableaux 5.12 et 5.13. Le cisaillement maximum bdae du mur survient plus rapidement que
lors de I'analyse 2D non amplifiée (t = 2,4 s) itiat 6 903 kN. Comparativement a la valeur de
V: obtenue avec base fixe, cette valeur est rédwte/r%. Le déplacement maximum de
I'extrémité gauche de la fondation survient égaleinmus tot que précédemment. At = 7,2 s,
dvg max €St maximum et la contrainte dans le sol a diabétéa fondation est aussi maximale et est
égale a 70% de (@ Comme précédemment, a mesure que le séisme gsegreous remarquons
gue le mur oscille régulierement entre la droiteajauche, le moment a la base du mur atteint et
dépasse fréquemment 22 000 kNm, ce qui a pourddféhire décoller le centre de la fondation.
L’amplitude des déplacements au sommet augmeniesitque le moment a la base du mur (le
cisaillement diminue), entrainant un décollemenplies en plus important. Juste apres la fin du
séisme (t = 19,2 s), le moment a la base du muedex¢égérement la résistance nominale en
flexion de la section et vaut 28 330 kNm. Cetteeualde M max €st similaire a la valeur obtenue
lorsque le mur est encastré a sa base, méme sineent a la base du mur n’est pas maximum au
méme instant. Le déplacement de I'extrémité drdéda fondation ainsi que celui de son centre
sont maximums a cet instant et la contrainte darsol a I'extrémité gauche est égale a 75% de
Qut- Comme précédemmeidt, est maximum apres la fin du séisme (at = 1968 ajteint 1,39%

de Ho.. Cependant, comparativement a la valeur obtenae base fixed, est réduit de 80%.
Apres t = 20,0 s, les oscillations du mur commenéesiatténuer. Nous voyons qu’il faut quand
méme du temps pour que le mur arréte de bascukapapreés 10 secondes de vibrations libres,
'amplitude des déplacements tant au niveau deoladdtion que du sommet est encore
importante. Pour ce qui est des déplacements pemtsadans le sol, nous notons gu'il s’est tassé
de prés de 18 mm aux extrémités et de plus de 3amroentre. Le déplacement résiduel au

sommet du mur a la fin du séisme est quasimentOnd % de k).

En comparant les valeurs den¥x et de Mmax & la base du mur M2 obtenues dans le cas présent
a celles obtenues de l'analyse 2D non amplifiéeism@marquons tout d’abord que M« est
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augmenté de 50% mais que My est relativement constant; Wik survient plus rapidement que
lors de I'analyse 2D non amplifiée mais My survient au méme instant. Concernant la valeur de
dh max NOUS notons qu’'elle est 20% plus élevée danadepoésent que lors de I'analyse 2D non
amplifiée.on max SUrvient au méme instant que lors de I'analysen@® amplifiee. Finalement, le
déplacement résiduel au sommet du mur est danaslgm@sent presque nul alors qu’il vaut
0,07% de Ky lors de I'analyse 2D non amplifiée. Pour ce quides tassements du sol, ils sont
20% supérieurs a ceux obtenus de I'analyse 2D mpiiféée aux extrémités de la fondation. Le

tassement au centre de la fondation est cependastant entre les deux analyses.

Finalement, la comparaison entre les résultatsnaBtee I'analyse 2D amplifiée et ceux obtenus
de l'analyse 2D non amplifiée nous permet de dire g fait d’augmenter I'accélération au sol

ne fait pas plastifier la section a la base du mais augmente fortement les déplacements,
surtout ceux de la fondation, entrainant une ingrag plastification du sol. Le moment a la base
du mur reste relativement constant malgré I'amgdiiion du séisme. Le cisaillement est, quant a

lui, fortement augmente.

Analyse 3D unidirectionnelle

Analysons le comportement du mur M2 et des autressnde refend obtenus de I'analyse

dynamique temporelle non-linéaire 3D unidirectidiene

Regardons tout d’abord I'allure des historiquesjé/s et My caractérisant le comportement des
murs de refend dans la direction d’application teccélérogramme ainsi que celle des
historiques dé.q, ovc €tdyq caractérisant le comportement des fondationsesgukelles repose les
murs. D’aprés la figure 5.54, nous remarquons gaéistoriques dea, des trois murs M2, M3

et M5 sont similaires. Cependant, comme lorsquemess sont encastrés a leur base, nous
remarquons gu'’il y a un déphasage entre les tisteriques, di a la torsion dans le systeme : le
mouvement dans une ou l'autre des directions dmkat est toujours initié par le mur M2, suivi
du mur M3 et enfin du mur M5. Nous remarquons geledéphasage est augmenté par le
basculement des fondations. Nous notons égalementagpériode des cycles des historiques
ainsi que leur amplitude augmentent a mesure gpeopage le séisme. Suivant la direction dans
laquelle les murs se déplacent, 'amplitude dedadéments est plus importante pour le mur M2

ou le mur M5. Les historiques des efforts a la lifigares 5.55 et 5.56) de ces trois murs sont
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également similaires (surtout ceux de M2 et M5).diféérence principale entre les historiques
est leur amplitude. En observant I'historique deaMa base des murs, nous remarquons que la
période des cycles ainsi que leur amplitude augmannesure que se propage le séisme, pour
tendre vers une valeur maximale proche de la eggistnominale en flexion (Ydes sections a

la base des murs. Nous remarquons également queodss supérieurs ont un impact sur le
comportement en flexion des murs uniquement dasmpiemieres secondes du séisme. Apres
cela, le comportement des murs est principalementveyné par son mode fondamental (les
cycles de faible période de vibration évoqués seletion 5.3.2.2.1 s’atténuent rapidement). En
observant les figures 5.57, 5.58 et 5.59, quiésgmtent respectivement I'historiqueddg celui

de &,c et celuid,g, nous remarquons que les fondations des trois mwirsun comportement
similaire. Comme poud,, nous remarquons cependant qu’il y a un léger akgde entre les
comportements des fondations. Le décollement egbucs initié par la fondation du mur M2,
suivi de la fondation du mur M3 et enfin de la fatidn du mur M5. Nous remarquons également
que l'amplitude des déplacements des fondations ndess M2 et M5 est beaucoup plus
importante que celle de la fondation du mur M3. §laotons que le phénomene de basculement
est de plus en plus important & mesure que se geofm séisme. Cette augmentation de
'amplitude du phénomeéne s’accompagne d'une augatient de la période des cycles des
historiques avec le temps. A mesure que les cylddsasculement surviennent, nous notons que

des déformations permanentes de plus en plus ianged se développent dans le sol.

Regardons ensuite I'allure des historiquesl&/; et M des murs perpendiculaires a la direction
d’application de I'accélérogramme. Comme nous lfe/déja noté en observant le comportement
du batiment au complet avec murs encastrés a ksg, bes murs M1, M4 et M6 participent
également dans le cas présent a la reprise dassesfsmiques en raison de la torsion qui existe
dans le systéme. Méme si les murs M1 et M6 paeiti@ la reprise des efforts sismiques, nous
remarquons, en analysant les historiques associés aurs, que leur amplitude est faible. Etant
donné que la sollicitation dans les murs est faibleus ne relevons aucun phénomene de
basculement de leurs fondations. Cependant, coreméohdations des autres murs basculent
pendant le séisme, nous notons que les fondatiemsndrs M1 et M6 se tassent a mesure que le
séisme se propage, « entrainées » par le tassdeefindations des autres murs. Contrairement
a M1 et M6, le mur M4 est fortement sollicité pendée séisme. A partir du moment ol le
déplacement du mur M4 est initié, les effortsef M a la base deviennent importants. Nous



214

remarguons que plus le séisme progresse, plus litag des efforts a la base du mur M4 sont
importants. Plus Ma la base de M4 est important, plus le basculerdensa fondation est

important.

Regardons ensuite en détail les historique8nd¥; et M; ainsi que ceux d&g, dyc et dvg pour

tous les murs. Rappelons que les valeurs maximdiesces paramétres sont données
respectivement aux tableaux 5.14 et 5.15. Jusgu’',0 s, instant a partir duquel le décollement
du centre des fondations des murs M2, M3 et M5ata\8ignificatif, le comportement des murs
est semblable a celui décrit lorsque les murs spoastrés. Les historiques des déplacements au
sommet des murs ainsi que ceux décrivant le asadht a la base du mur sont semblables. Les
historigues du moment a la base sont égalementagiesi. L'amplitude du moment a la base des
murs est cependant Iégérement plus faible quedbdisgont encastrés. Cela vient du fait que les
bords des fondations des murs M2, M3 et M5 décblleccasionnellement de quelques
millimétres. At = 3,1 s, Vest maximum a la base de M5 et vaut 4 354 kN=/&0 s, le centre

de la fondation du mur M2 décolle pour un mometa Base égal & 22 100 kNm, suivi de ceux
des fondations des murs M3 et M5. Le décollemenadendation du mur M2 survient pour une
valeur du moment de renversement similaire a egltecipée a I'aide des analyses pushover du
mur (section 5.1). Suite au décollement des fondatile moment a la base des murs M2 et M5
reste autour de 25000 kNm alors que celui a lae bds mur M3 dépasse a peine
20 000 KNm ; la plastification qui survient lorsgleés murs sont encastrés a leur base est ainsi
évitée. A t = 7,0 s, Vest maximum a la base des murs M1 et M6 et vasfiestivement
1770 kKN et 1679 kKN. Le moment;Mst également maximum a la base de M1 et vaut
10 432 kNm. A cet instant, les extrémités de ladfdion du mur M4 commencent a décoller. A
t=7,1s, Vvaut 2 741 kN a la base de M4, valeur qui corredpla valeur maximale atteinte
pendant le séisme pour ce mur. A t = 7,9 sedt maximum & la base de M3 et vaut 3 913 kN.
Par la suite, et & mesure que le séisme progressss, remarquons que les murs oscillent
régulierement entre le nord et le sud pour les MM2sM3 et M5 et entre I'est et I'ouest pour le
mur M4, le moment a la base des murs atteignantlisBgment Mec. de leur fondation
respective. L'amplitude des déplacements au sordegetnurs augmente a mesure que le séisme
progresse ainsi que le moment a la base des marsighillement diminue), entrainant un
décollement de plus en plus important. A t = 10,¥;sest maximum & la base de M2 et vaut
3 666 kN. Cette valeur des Max €st 10% inférieure a celle obtenue avec base Aixe= 11,1 s,
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Svg des fondations des murs M2 et M3 est maximum=AL2,2 sg,4 de la fondation du mur M5
est maximum. Ces décollements important d’'une dé®rmités des fondations entrainent des
tassements importants de l'autre extrémité et dmiptastification du sol. Le sol sous I'extremité
droite des fondations des murs M2, M3 et M5 atte@spectivement 67, 78 et 85 % dg.Q\
t=11,1s, Mest maximum a la base de M3 et vaut 23 712 kNmddmacement du centre de la
fondation du mur M3 est alors également maximumt A 18,7 s, M dh, Svg €t Sy sont
maximums pour le mur M2. Le moment a la base du esulégéerement inférieur a,Mt vaut

27 727 KNm, le déplacement au sommet du mur e$B€@82% de K. La valeur de I¥ihax €st
inférieure de 20% par rapport a celle obtenue dase fixe alors que celle dgmax!’'est de 5%.
Finalement le déplacement de I'extrémité droiteletcentre de la fondation du mur M2 sont
maximums, entrainant une sollicitation dans leasdkextrémité gauche égale a 70% dg.Qe
déplacement au sommet des murs M3 et M5 est maxipaunde temps apres la fin du séisme et
est respectivement égal & 0,92% et 1,14% gegtH 19,2 s et t = 20,0 s respectivement). A cet
instant,dyq et dyc de la fondation du mur M5 sont maximums et laicitdition dans le sol sous
I'extrémité gauche de la fondation atteint 76% dg. @.q de la fondation du mur M3 est
également maximum et la sollicitation dans le swoissI’extrémité gauche de la fondation atteint
également 76% de @ A t =22,9 s, le moment a la base du mur M5 estimiam et |égérement
supérieur a Ml Apres t = 23,0 s, les oscillations dans les niigs M3 et M5 commencent a
s'atténuer. Par contre, le mur M4 continue d’oscifortement. A t = 23,8 s, le décollement de
I'extrémité gauche et du centre de sa fondationn s@ximums et la sollicitation dans le sol sous
I'extrémité droite de la fondation atteint 75% dg..@inalement, le moment maximum a la base
du mur M4 est atteint & 26,6 s. Il vaut 27 110 kMNwif une valeur légérement supérieure 4 M
Le déplacement au sommet du mur M4 est alors marimuvaut 0,82% de 41 C’est a cet
instant qued,q de la fondation de M4 est maximum et que la camtadans le sol a gauche de la
fondation atteint 75% de & Apres 10 secondes de vibrations libres, les ™Mzs M3 et M4
oscillent autour de positions d’équilibre qui nerespondent pas a leur position d’équilibre
initiale. Le déplacement résiduel au sommet dentes vaut respectivement 0,16%, 0,08% et
0,08% de K. Les murs M1, M5 et M6 ne présente aucun déplanengsiduel au sommet. Pour
ce qui est des déplacements permanents dans leaa, notons qu'il s’est tassé entre 14 et

20 mm suivant le mur considéré aux extrémités dieddtions et entre 3 et 6 mm au centre.
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En comparant les valeurs den¥x et de Mmax & la base du mur M2 obtenues dans le cas présent
a celles obtenues de l'analyse 2D non amplifiéeism@marquons tout d’abord que M« est
diminué de 20% mais que;Max est relativement constant; Wax survient plus tard que lors de
I'analyse 2D non amplifiee mais:Max survient au méme instant. Concernant la valeu, @gy

nous notons qu’elle est 25% plus faible dans le m@&sent que lors de I'analyse 2D non
amplifiée. 6, max survient au méme instant que lors de l'analyse r&ih amplifiée. Le
déplacement résiduel au sommet du mur est dareslprésent 30% supérieur a celui obtenu de
'analyse 2D non amplifiée. Pour ce qui est desdaments du sol, ils sont similaires a ceux

obtenus de I'analyse 2D non amplifiée.

Analyse 3D bidirectionnelle

Analysons le comportement du mur M2 et des autressnde refend obtenus de I'analyse

dynamique temporelle non-linéaire 3D bidirectiotael

Regardons tout d’abord I'allure des historiquesgle/; et M de tous les murs. En observant les
historiques deéy, V; et My ainsi que ceux dé,g, dve etdvq (figures 5.60 a 5.65), nous remarquons
deux différences majeures avec ceux obtenus dalyse 3D unidirectionnelle : tout d’abord, la
participation importante des murs de refend M1 6tdMa reprise des efforts sismiques et ensuite
'absence totale de déphasage entre les historiqassmurs M1, M4, M6 et M2, M3, M5,
quelque soit la grandeur observée. Dans le caemitda seule différence entre les historiques

des difféerentes grandeurs observées est leur ailit

Regardons ensuite en détail les historiquend¥; et M; ainsi que ceux d&g, dyc et dyg pour
tous les murs. Rappelons que les valeurs maximdiesces paramétres sont données
respectivement aux tableaux 5.16 et 5.17. Jusqgu'é,® s, aucune fondation ne décolle de facon
significative. Les bords de toutes les fondatiodsallent cependant occasionnellement de
quelques millimeétres. Méme si aucun décollemeniugtif des fondations ne se produit, le
simple fait qu’elles puissent légérement se soulgyermette de diminuer la rigidité de
I'ensemble du batiment et ainsi réduire les effogsi s’y développent. A partir de
t=6,0 s, le décollement du centre des fondatimssmurs M2, M3 et M5 devient significatif. A
cet instant, Y est maximum a la base des murs M1 et M6 et vaetivement 3 905 kN et

3 891 kN. V est ensuite maximum a la base de M2 (4 570 kN &,9 s) puis de M4 (4 317 kN a
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t = 8,6 s). Nous remarquons queny du mur M2 est 5% plus élevé quenMx obtenu avec base
fixe. Le décollement du centre des fondations dessnM1, M4 et M6 survient at = 8,4 s.
Malgré tout, le décollement n’est pas assez impopaur éviter que le moment excedg dés
murs M4 et M6. At = 9,4 s, Mest maximum & la base de ces murs et vaut respewit

27 596 kNm et 23 655 kNm, soit des valeurs |égentrmgpérieures au Mles sections a la base
de ces murs. A cet instant, st également maximum & la base de M1 et vauf2XBm. 5

et o, des fondations de ces murs sont alors maximumia €ontrainte dans le sol sous
I'extrémité droite atteint au maximum 77% deyQA t = 9,8 s,8, est maximum au sommet des
murs M1, M4 et M6 et vaut 0,74% de,HA t = 10,1 s, Yest maximum a la base des murs M3
et M5 et vaut respectivement 3 581 kN et 4 233AkN= 11,1 s34 des fondations des murs M2,
M3 et M5 est maximum et la contrainte dans le soiss’extrémité droite atteint au maximum
80% de Q. Par la suite, et & mesure que le séisme prograess remarquons que les murs
oscillent régulierement entre le nord et le sudrpesimurs M2, M3 et M5 et entre I'est et I'ouest
pour le mur M1, M4 et M6, le moment a la base dessmatteignant régulierementsd de leur
fondation respective. L’'amplitude des déplacemantsommet des murs augmente a mesure que
le séisme progresse ainsi que le moment a la sendrs (le cisaillement diminue), entrainant
un décollement de plus en plus important. Le déondint de I'extrémité droite des fondations
des murs M1, M3 et M6 est maximum peut avant ladfinséisme et la contrainte dans le sol a
I'extrémité gauche des fondations atteint 70% de @t = 19,7 s, soit aprés la fin du séisme
(t = 19,0 s), le moment a la base des murs M2, MBI® est maximum et dépasse, Mes
sections a la base de ces murs; Wut respectivement 28 593 kNm, 24 530 kNm et
28 980 kNm. Le déplacement au sommet de ces mugakement maximum a cet instant; il
vaut 1,16% de kg pour M2, 1,20% de {5 pour M3 et 1,23% de §i pour M5. M nax @ la base du
mur M2 est réduit de 15% par rapport a sa valeterale avec base fixe alors gdemax au
sommet du mur M2 est réduit de 8%. Le décollement’ektrémité droite et du centre des
fondations de ces murs survient a cet instant ebidrainte dans le sol a I'extrémité gauche des
fondations atteint 85% de, R Aprés 10 secondes de vibrations libres, les mirsM4 et M6
oscillent autour de positions d’équilibre qui nerespondent pas a leur position d’équilibre
initiale. Le déplacement résiduel au sommet denags vaut 0,11% dedd Les murs M2, M3 et

M5 ne présentent qu'un infime déplacement résidael sommet. Pour ce qui est des
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déplacements permanents dans le sol, nous notdhs’gst tassé entre 10 et 21 mm suivant le

mur considéré aux extrémités des fondations eé¢ &t 6 mm au centre.

En comparant les valeurs dep¥x et de Mmax & la base du mur M2 obtenues dans le cas présent
a celles obtenues de l'analyse 2D non amplifiéeisn@marquons tout d’abord que M« et

Mt max sont similaires. Nous remarquons ensuite qugaysurvient plus tard mais quesMax
survient a peu prés au méme instant que lors dalyae 2D non amplifiée. Concernant la valeur
de dn max NOUS notons qu’elle est également similaire & aabtenue lors de I'analyse 2D non
amplifiée. Comme pour Mnhax 0h max SUrvient au méme instant que lors de I'analysen2b
amplifiée. Le déplacement résiduel au sommet du estidans le cas présent presque nul alors
gu'’il vaut 0,07% de K lors de I'analyse 2D non amplifiée. Pour ce quides tassements du sol,

ilIs sont 25% supérieurs a ceux obtenus de l'analBenon amplifiée aux extrémités de la

fondation et 22% supérieurs au centre de la foodati

La méme analyse du comportement du mur M2 encasteebase a été faite pour le séisme 02.
Les graphiques présentant les historiques des guasi@tudiées dans cette section ainsi que les

tableaux donnant les valeurs maximales de ces guandont donnés en annexe V.

Tableau 5.10 : Valeurs maximalesdleV; et M et valeur dé, siqueipour le mur de refend M2

reposant sur une fondation dimensionnée poymdur I'analyse 2D — Profil de sol INF

6h max 6h résiduel meax |\/ln |vlfmax
MU T @oH ) | ) | @6H ) | (N) | | gnm) | 1) | genm) | 1)

2D 1,15 | 19,44 0,07 | 4634 3,100 28220 27 6929,78
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Tableau 5.11 : Valeurs maximales&lg dvc, ovd, Q/Quig, Q/Quitc €t Q/Qii g €t valeurs de
Jvg résiduel Ove résiduel Ovd résiduelPOUr la fondation du mur de refend M2, pour I'aisal 2D — Profil

de sol INF
Mur M2
Oy max (Mm) 36,93
Extrémité t (s) 11,46
gauchedela| Q/Quit max 0,70
fondation t (s) 19,77

Oy residuel (MM) | 15,20
Oy max(mm) | 11,44

Centre de | t (S) 19,77

entre de la

fondation Q/Qult max 0,30
t(s) 27,12

Oy résiduel(Mm) | 2,69
Oy max (Mm) 38,77

Extrémité t(s) 19,77
droite de la Q/Quit max 0,68
fondation t (s) 11,46

Oy residuel (MM) | 14,00

Tableau 5.12 : Valeurs maximalesdleV; et M et valeur déh wsiquepour le mur de refend M2
reposant sur une fondation dimensionnée poympdur I'analyse 2D amplifiée — Profil de sol
INF

6h max 6h résiduel meax |\/ln |\/Ifmax
MU o) | 1) | @M w0 | () | PO | gy | 1) | oy | 1)

M2 1,39 | 19,777 0,01 | 6903 2,42 28220 19,128 330| 19,19
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Tableau 5.13 : Valeurs maximales&lg dvc, ovd, Q/Quitg, Q/Quitc €t Q/Qii g €t valeurs de
dvg résiduel Ove résiduel Ovd residuelPOUr la fondation du mur de refend M2, pour I'gsal 2D amplifiée
— Profil de sol INF

Mur M2
Oy max (Mm) 40,46
Extrémité t(s) 7,20
gaUChe de Ia Q/Qult max 0,75
fondation t (s) 19,19
Oy résiduel (MM) 18,43
Oy max (Mm) 17,50
Centre de | t(s) 19,19
entre de la
fondation Q/Quit mex 031
t(s) 27,87
Oy résiduel (MM) 3,11
Oy max (MmM) 54,18
Extrémité t(s) 19,19
droite de la Q/Quit max 0,70
fondation t(s) 7.20
Oy résiduel (MM) 15,11

20

Tableau 5.14 : Valeurs maximalesdleV; et Mt et valeur dé, gsiquelpour tous les murs de

refend du batiment, reposant sur des fondationgmsionnées pour Mpour 'analyse 3D

unidirectionnelle — Profil de sol INF

Mur | et | 1O | Geres' | e |t | gy | 1O | o | 1O

M1 0,10 24,28 0,00 1770 6,95 23 00 10 432 6/95
M2 0,92 18,84 0,16 3 666 10,116 28 22 27 727 18,69
M3 0,92 19,25 0,08 3913 7,983 23000 10,95 23712 611,0
M4 0,82 26,59 0,08 2741 7,13 26500 23)34 27110 626,6
M5 1,14 20,03 0,01 4 354 3,10 28220 12/12 287704 022,9
M6 0,10 24,28 0,00 1679 6,95 23 00 10519 24,25
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Tableau 5.15 : Valeurs maximales&lg dvc, ovd, Q/Quitg, Q/Quitc €t Q/Qii g €t valeurs de
Ovg résiduel Ove résiduel Ovd résiduelPoUr la fondation du mur de refend M2, pour I'gsal 3D

unidirectionnelle — Profil de sol INF

Mur M1 M2 M3 M4 M5 M6

duma(mm) | -0,08 | 3390| 34,13 2043 49,1f -0,08

Extrémité t (s) 14,55 | 11,06 11,11 23,80 12,17 24,25
gauche de |  Q/Qui max 0,32 0,70 0,76 0,75 0,76 0,32
la fondation t (s) 6,95 | 18,68| 19,64 26,64 19,76 6,94
dyresiquel(Mm) | 1,54 | 1556| 1534| 1521 1924 1,45
dymax(Mm) | -0,93 | 14,48| 8,50 2,23 16,890  -0,9B8

t (s) 0,00 | 1868| 11,11| 23,80 19,76 0,00

ﬂirr‘]tézt‘ijoen'a QQuims | 015 | 030 | 037| 039 034 01
t (s) 14,73 | 28,42 26,70, 28,17 27,77 24,70

Svrésidue|(mm) 1,05 2,71 4,88 5,87 4,78 1,04
dumax(Mm) | -0,03 | 4521 | 29,71 1998 53,79  -0,14

Extrémité t (s) 6,95 | 18,68 | 19,64 2664 19,76 6,95
droite de la |  Q/Quit max 0,32 0,67 0,78 0,75 0,75 0,32
fondation t (s) 14,55 | 11,05| 11,11 23,80 12,17 24,25
dyresiquel(Mm) | 1,49 | 13,88| 16,13 14,99 195F 1,50

Tableau 5.16 : Valeurs maximalesdleV; et Mt et valeur dé, gsiquelpour tous les murs de

refend du batiment, reposant sur des fondationgmsionnées pour Mpour 'analyse 3D

bidirectionnelle — Profil de sol INF

Mur | et | 1O | ganes | W | O | gy | 1O | g | 1O

M1 0,74 9,84 0,11 3 905 5,99 23 000 22 994 9,45
M2 1,16 19,66 0,02 4 57Q 7,93 28 220 19,63 28 593 219,7
M3 1,20 19,75 0,01 3 581 10,16 23 000 10,86 24 530 6919,
M4 0,74 9,85 0,11 4 317 8,57 26 500 9,32 27 596 9141
M5 1,23 19,75 0,00 4 233 10,16 28 220 19,P9 28 D80 6519,
M6 0,74 9,84 0,11 3 891 5,99 23 000 9,35 23 655 9140
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Tableau 5.17 : Valeurs maximalesdlg dvc, dvd, Q/Quir g, Q/Quitc €t Q/Qirq €t valeurs de
Ovg résiduel Ove résiduel Ovd résiduelPoUr la fondation du mur de refend M2, pour I'gsal 3D

bidirectionnelle — Profil de sol INF

Mur M1 M2 M3 M4 M5 M6

dymax(Mm) | 26,34 | 41,88| 39,33 27,87 48,77 30,68

Extrémité t (s) 945 | 11,11 11,11 945 11,10 9,45
gauche de |  Q/Qui max 0,64 0,76 0,85 0,70 0,79 0,67
la fondation t (s) 17,95 | 19,74| 19,71 18,68 19656 17,95
dyresiwer(Mm) | 9,91 | 19,12| 21,15 12,61 20,71 10,99

dumax(Mm) | 5,69 | 18,06| 1455 4,72| 20,29 6,88

t (s) 945 | 19,74| 19,71 945 19,66 9,45

ﬂirr‘]tézt‘ijoen'a OQuimax | 035 | 031 | 040| 039 032 0,36
t (s) 27,94 | 27,74| 2768 27,88 2761 27,83

dy resiquel(MM) | 3,97 3,30 6,17 5,99 3,55 4,33

dymax(Mm) | 16,45 | 5599| 51,33 16,46 62,07 19,50

Extrémité t (s) 17,95 | 19,74| 19,71 17,93 1966 17,96
droite de la Q/Quit max 0,74 0,72 0,80 0,77 0,73 0,76
fondation t (s) 945 | 11,10| 11,10, 9,45 11,10 9,45
&y resiquel(MM) | 14,44 | 16,96| 20,06/ 17,41 18,82 1592

Déplacement horizontal au sommet du mur de refend ®1- Séisme 01 - M
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Figure 5.48 : Déplacement au sommet du mur de de¥h

reposant sur une fondation dimensionnée poympdur

toutes les analyses — Séisme 01 — Profil de sol INF

—— Modéle 2D
Modele 2D
— - - Modéle 3D
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Cisaillement a la base du mur de refend M2 - Séisn@l - Mn
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Figure 5.49 : Cisaillement a la base du mur denefd2 reposant sur une fondation
dimensionnée pour Mpour toutes les analyses — Séisme 01 — ProibdeNF

Moment a la base du mur de refend M2 - Séisme 01|\/+

40 000

20 000

-20 000

Moment (kNm)
o

-40 000

Temps (s)
Figure 5.50 : Moment a la base du mur de refendé@p@sant sur une fondation dimensionnée

pour M,, pour toutes les analyses — Séisme 01 — ProSbteNF
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Figure 5.51 : Déplacement vertical de I'extrémiaéiche de la fondation de M2 dimensionnée

pour M, pour toutes les analyses — Séisme 01 — ProSbteNF
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Déplacement vertical centre de la fondation de M2 Séisme 01 - M

3, (mm)

Temps (s)
Figure 5.52 : Déplacement vertical du centre deraation de M2 dimensionnée poup,Ndbour

toutes les analyses — Séisme 01 — Profil de sol INF

Déplacement vertical extrémité droite de la fondatin de M2 - Séisme 01 - M
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Figure 5.53 : Déplacement vertical de I'extrémitéiteg de la fondation de M2 dimensionnée

pour M, pour toutes les analyses — Séisme 01 — ProSbteNF
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Figure 5.54 : Déplacement au sommet des murs dedeéposant | — - — M2
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sur des fondations dimensionnées poyrNseisme 01 — Analyse M4
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Figure 5.55 : Cisaillement a la base des murs féadereposant sur des fondations
dimensionnées pour M- Séisme 01 — Analyse dynamique temporelle naFalie 3D

unidirectionnelle — Profil de sol INF
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Moment a la base des murs de refend - Séisme 015 M
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Figure 5.56 : Moment a la base des murs de refgmokant sur des fondations dimensionnées
pour M, — Séisme 01 — Analyse dynamique temporelle nagaline 3D unidirectionnelle — Profil
de sol INF
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Figure 5.57 : Déplacement vertical de I'extréemigtiche des fondations dimensionnées poyr M
— Séisme 01 — Analyse dynamique temporelle noraiieé8D unidirectionnelle — Profil de sol
INF
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Déplacement vertical centre des fondations - Séisnfd. - M
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Figure 5.58 : Déplacement vertical du centre daddtions dimensionnées pour MSéisme 01

— Analyse dynamique temporelle non-linéaire 3D waadionnelle — Profil de sol INF
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Figure 5.59 : Déplacement vertical de I'extrémitéiie des fondations dimensionnées poyr-M

Séisme 01 — Analyse dynamique temporelle non-lreéd unidirectionnelle — Profil de sol INF
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Figure 5.60 : Déplacement au sommet des murs dedeéEposant M2
— -~ M3
sur des fondations dimensionnées poyr\&éisme 01 — Analyse M4
dynamique temporelle non-linéaire 3D bidirectiofmel Profil de mg
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Figure 5.61 : Cisaillement a la base des murs f@adeeposant sur des fondations

dimensionnées pour M- Séisme 01 — Analyse dynamique temporelle naalie 3D

bidirectionnelle — Profil de sol INF
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Figure 5.62 : Moment a la base des murs de refgmokant sur des fondations dimensionnées
pour My, — Séisme 01 — Analyse dynamique temporelle nagalie 3D bidirectionnelle — Profil
de sol INF
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Figure 5.63 : Déplacement vertical de I'extremigtiche des fondations dimensionnées poyr M
— Séisme 01 — Analyse dynamique temporelle noraiieé8D bidirectionnelle — Profil de sol
INF
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Déplacement vertical centre des fondations - Séisnfd. - M
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Figure 5.64 : Déplacement vertical du centre dagdtions dimensionnées pour, M Séisme 01

— Analyse dynamique temporelle non-linéaire 3Dreictionnelle — Profil de sol INF
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Figure 5.65 : Déplacement vertical de I'extrémitéiie des fondations dimensionnées poyr-M

Séisme 01 — Analyse dynamique temporelle non-lieézb bidirectionnelle — Profil de sol INF

5.3.2.3 Comparaison entre les comportements du mur de refenM2 obtenus de différentes

analyses

La validation du recours a une modélisation 2D diwmr de refend faisant partie d’'une structure
3D a été faite en comparant les comportements dulmtefend M2 obtenus des quatre analyses
présentées au début de la section 5.3. Cette caimpara été faite pour les conditions d’appuis
« encastré » et « fondation dimensionnée pogmMen considérant les deux séismes 01 et 02
faisant partie de I'ensemble n°l. Les valeurs males) des grandeurs suivantes ont été
considéréees : le cisaillement\et le moment () a la base du mur M2, le déplacement au

sommet du mur M25(), le déplacement des extrémitég; et ovq) ainsi que celui du centré,f)
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de la fondation du mur M2. Ces grandeurs, normegig@ar celles obtenues de I'analyse 2D non
amplifiée, sont présentées a la figure 5.66 pogéisme 01 et a la figure 5.67 pour le séisme 02.

Tout d’abord, la description du comportement du ril#, faite a la section 5.3.2.2, nous a
permis d’observer que d'une facon générale, I'ss®lgD amplifiée surestime beaucoup les
efforts agissant a la base du mur ainsi que leRdé&ments, tant au sommet du mur que ceux de
la fondation, comparativement a ceux prédits pa #malyses 2D non amplifiée, 3D
unidirectionnelle et 3D bidirectionnelle. Pouk,M convient cependant de noter que méme si le
moment a la base du mur est augmenté par rappanioanent obtenu lors de I'analyse 2D non
amplifiée, sa valeur maximale reste toutefois salvibl & celle atteinte pendant le séisme non
amplifié puisqu’elle correspond a la résistance imale de la section a la base du mur pour le
moment de renversement. En analysant en détdigie®s 5.66 et 5.67, nous observons que les
rapports entre les valeurs des grandeurs obteneekaclalyse 2D amplifiee et celles des
grandeurs obtenues de l'analyse 2D non amplifiéd presque tous supérieurs a l'unité. Nous
remarguons tout d’abord que cette surestimatioreffests a la base du mur et des déplacements
au sommet du mur est plus importante lorsque leestiencastré a sa base que lorsqu’il repose
sur une fondation pouvant basculer. Cela vient @iti que pour ce dernier, la majorité de
I'énergie rajouter par amplification du séisme déissipée par le phénoméne de basculement.
Nous remarquons ensuite que cette surestimatiod’astant plus importante que la structure
demeure dans son domaine élastique (s€isme 0. dPé&cisément, Mnax €st en moyenne
surestimé de 2% lorsque le mur est encastré asadiade 6% lorsque le mur repose sur une
fondation dimensionnée pour MVi max €St en moyenne surestimé de 55% lorsque le mur est
encastré a sa base et de 69% lorsque le mur repoame fondation dimensionnée poug. M

dh max €St en moyenne surestimé de 142% lorsque le meneastré a sa base et de 51% lorsque
le mur repose sur une fondation dimensionnée pogr Gbncernant le décollement de la

fondation, il est surestimeé de 92% pour les exti& et de 146% pour le centre.

Ensuite, la description du comportement du mur fdRe a la section 5.3.2.2, pour les analyses
3D unidirectionnelle et bidirectionnelle, nous armis d’observer un comportement général
similaire entre les deux analyses. Les historiqles grandeurs étudiées ont sensiblement la
méme allure et les valeurs maximales survienneavesd aux mémes instants. La différence
principale entre I'analyse 2D non-amplifiée et &wlyses 3D repose sur le fait que dans une

analyse 3D, les murs se supportent entre eux. Mwass observé que méme lorsqu’'un mur
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plastifie, les autres murs semblent limiter sa ddgtion. Grace au support des autres, un mur est
capable de développer un moment de renversementnezit supérieur a la résistance nominale
en flexion (M) de la section a sa base. Le mur endommagé poseedaidité résiduelle, ce qui
n'est pas le cas du mur pendant une analyse 20st C&te interaction entre les murs qui
expligue que Nhax Soit surestimé par I'analyse 3D unidirectionnelie14% en moyenne lorsque

le mur est encastré a sa base et de 1% en moyersgriéd le mur repose sur une fondation
dimensionnée pour Met qu’il soit surestimé par I'analyse 3D bidirectnelle de 16% en
moyenne lorsque le mur est encastré a sa base48tbdm moyenne lorsque le mur repose sur
une fondation dimensionnée pour.NNous avons également observé que lors des asad{xe
tous les murs participent a la reprise du cisa#ietnCela expliqgue ques¥ax Soit sous-estimé
par I'analyse 3D unidirectionnelle de 10% en moyelursque le mur est encastré a sa base et de
12% en moyenne lorsque le mur repose sur une fomddimensionnée pour et que V max

soit sous-estimé par I'analyse 3D bidirectionndie5% en moyenne lorsque le mur est encastré
a sa base et 2% en moyenne lorsque le mur repoasmseufondation dimensionnée pour.M
Finalement, étant donné que l'interaction entre fags augmente la rigidité globale de la
structure, il n’est pas étonnant de voir @u@axest proche dé, max0btenu de I'analyse 2D non
amplifié. En moyenne&y, max €St sous-estimé par I'analyse 3D unidirectionngdiel% lorsque le
mur est encastré a sa base et de 2% lorsque leepase sur une fondation dimensionnée pour
M et est surestimé par I'analyse 3D bidirectionnéée% lorsque le mur est encastré a sa base.
Lorsque le mur repose sur une fondation dimensermpoar M, I'analyse 3D bidirectionnelle

donne en moyenne une valeurdgdgaxSimilaire a celle obtenue de I'analyse 2D non éinépl

Finalement, la description du comportement du mu, Kaite & la section 5.3.2.2, pour les
analyses 3D unidirectionnelle et bidirectionnetieus a permis d’observer que l'utilisation de la
composante principale mineure d’un séisme en pus @domposante principale majeure n’a pas
d’'impact majeure sur la réponse de la structureparativement au cas ou seule la composante
principale majeure du séisme est utilisée. En coampales valeurs maximales obtenues de
I'analyse 3D unidirectionnelle et celles obtenuesldnalyse 3D bidirectionnelle, nous nous
rendons que Mnax €St surestimé par I'analyse 3D bidirectionnelleveyenne de 2% lorsque le
mur est encastré a sa base et de 3% lorsque leepase sur une fondation dimensionnée pour
Mn, que M max €st surestimé par I'analyse 3D bidirectionnellen@yenne de 5% lorsque le mur
est encastré a sa base et 12% lorsque le mur reposme fondation dimensionnée poux &t
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guedh max €St surestimé par I'analyse 3D bidirectionneller@myenne de 13% lorsque le mur est
encastré a sa base et de 2% lorsque le mur reposaesfondation dimensionnée poug.M

Toutes ces remarques nous permettent d’affirmetegrecours aux analyses 2D pour analyser le
comportement sismique de murs de refend proveranttditiment 3D est tout a fait acceptable.
Méme si 'amplitude des déplacements et des eff@idéveloppant dans les murs est Iégérement
plus faible pendant les analyses 2D que pendantwgyses 3D, du fait principalement de la
torsion du systeme, nous avons vu que les anaBRBgeermettent de bien prédire les instants ou

va survenir la plastification des murs ainsi qaenplitude des déplacements.

Séisme 01 - Mur de refend M2 - Profil de sol INF
| mMf(kNm) ®Vf(kNm) B35h (%Htot) Bdvg (mm) Odvc (mm) BEdvd (mm) |
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Figure 5.66 : Comparaison entre les valeurs maxsndé M, Vi, dh, dvg, Svc €1Svg pour le mur de
refend M2 avec base fixe et le mur de refend M®sapt sur une fondation dimensionnée pour
Mpn, obtenues des analyses 2D, 2D amplifiée, 3D watonnelle et 3D bidirectionnelle —
Séisme 01 — Profil de sol INF
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Séisme 02 - Mur de refend M2 - Profil de sol INF
| mMf (kNm) ®@Vf(kNm) ®35h (%Htot) Bdvg (mm) D dvc (mm) @dvd (mm) |
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Figure 5.67 : Comparaison entre les valeurs maxsndé M, Vi, dh, dvg, Svc €1Svg pour le mur de
refend M2 avec base fixe et le mur de refend M®sapt sur une fondation dimensionnée pour
Mpn, obtenues des analyses 2D, 2D amplifiée, 3D watonnelle et 3D bidirectionnelle —
Séisme 02 — Profil de sol INF

5.3.3 Conclusions

» La description du comportement du mur M2 obtenuqdatre analyses différentes nous a
permis de tirer les conclusions suivantes quara ga¢on d’étudier le comportement sismique

d’'un mur de refend :

1) Le recours a une modélisation 2D en utilisarg decélérogrammes amplifiés d’'un facteur
obtenu d’analyses élastiques du batiment afin dlie e compte de la torsion dans le systéeme et
de la torsion accidentelle n'est pas une approehiefaisante, puisqu’elle surestime de fagon

importante les efforts se développant dans le nmsi gue ses déplacements;

2) L'utilisation de la composante principale minewt’'un séisme en plus de la composante
principale majeure pour analyser le comportemesmisjue d'un batiment n’a pas d’impact

significatif sur sa réponse,;

3) Le recours a une modeélisation 2D en utilisartdmposante principale majeure d’'un séisme
est une approche tout a fait satisfaisante poutigtue comportement sismique d’'un mur de
refend faisant partie d’une structure 3D puisqueltpupermet de bien prédire les instants ou va
survenir la plastification du mur ainsi que I'antptie des déplacements;



235

4) Le recours a une modélisation 3D d’'un batimeste la meilleure approche pour étudier son
comportement sismique puisqu’elle permet de teminme de linteraction qui existe entre les

murs de refend
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CONCLUSIONS ET RECOMMANDATIONS

Synthéses et conclusions

Le basculement des fondations superficielles pedaeéduire les forces sismiques imposées aux
structures et il peut étre utilisé comme mécanistaedissipation de I'énergie sismique, a
condition toutefois de maitriser les effets négatjfu’il peut engendrer sur les fondations
(tassements permanents, rupture...) ou sur la supexse (déplacements excessifs...).
L’édition 2005 du Code National du Batiment du Gim@ermet d’'y avoir recours, en limitant
les efforts de conception des fondations aux clsasganiques élastiques divisées par un facteur
combiné de modification des forces sismiquef.Régal a 2,0. Ce facteur de réduction de 2,0 a
été adopté suite a des travaux menés par Ande2803)sur des murs de refend en béton armé
de diverses hauteurs qui reposaient sur des famdasuperficielles pouvant basculer. Ces
travaux ont cependant été réalisés pour des conditypiques de I'ouest du Canada. Qu’en est-il

pour I'est du Canada ? Tel était la question aganti de point de départ a ce projet de maitrise.

Nous avons tout d’abord dimensionné un batimeriiéton armé situé sur un site de catégorie C,
a Montréal, QC. La conception a été réalisée skelemxigences du CNBC 2005 et de la norme
canadienne de béton CSA A23.3-04. Les six mursfiad composant le systeme de résistance
aux forces sismiques du béatiment ont été dimené®rselon une approche de conception par
capacité, avec un facteur combiné de modificaties fibrces sismiquesgR, €gal a 5,6. Les
fondations superficielles supportant ces murs astige été congues pour trois niveaux d’efforts
dus aux charges latérales : efforts correspondantiaarges sismiques élastiques divisées par un
facteur RR, égal a 2,0, efforts correspondant a la résistancginale en flexion des murs a leur
base, et efforts correspondant aux charges sismigastiques divisées par un facteyRfRegal

a 5,6. Ces difféerentes conceptions des fondatiensidnt nous permettre de valider I'approche

suggérée par le CNBC 2005 pour la conception desations superficielles.

Afin de pouvoir étudier I'impact du basculement desdations sur le comportement sismique
des murs de refend, nous avons développé un modetgrique capable de représenter le
phénomene d’interaction sol — structure (ISS). @eléte est basée sur le concept de « Beam on
Nonlinear Winkler Foundation » (BNWF). La fondatide chaque mur de refend est modélisée

par une poutre élastique reposant sur un nombrie dién ressorts non-linéaires dont le
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comportement permet de reproduire a la fois leatara inélastique du sol et le souléevement de
la fondation. Le modéle est donc capable de reptésk tassement permanent de la fondation et
le phénoméne de basculement. Le modele ainsi cinstensuite été validé a I'aide d’'une étude

paramétrique. Cette étude avait pour but de carseté&ertains parametres clés du modele et de

fournir des recommandations quant a leur définigioar les analyses finales.

Une sélection d’accélérogrammes pertinents a enséi€ faite pour mener les analyses
dynamiques du batiment. Un ensemble d’accélérogesnenregistrés pendant des séismes
historiques intra-plaques majeurs survenus au @Gaaaxé retenu. Chacun des accélérogrammes
a été calibré selon différentes méthodes afin derndre compatible avec le spectre du CNBC
2005 pour un site de catégorie C, a Montréal. loeues a différentes méthodes de calibration
avait pour but de faire des suggestions quant a@thades a utiliser pour rendre des
accélérogrammes compatibles avec un spectre dae.séismes artificiels ont également été
retenus pour les analyses. Seuls les mouvememigsiss horizontaux ont été considérés afin de
simplifier les analyses et linterprétation desuttss. Finalement, nous avons réalisé des
analyses statiques incrémentales non-linéairest2i2s analyses dynamiques temporelles non-
linéaires 2D sur un des murs de refend (M2) aing des analyses 3D sur le batiment au

complet.

Les résultats des analyses statiques non-linédesnt permis d’évaluer les caractéristiques
intrinséques du mur étudié et ainsi anticiper sommortement lors des analyses dynamiques

temporelles.

Les résultats des analyses dynamiques temporefiediméaires 2D ont permis de tirer les
conclusions suivantes sur le comportement sismidee murs de refend avec fondation

basculante situés dans I'est du Canada :

= D’une maniére générale, plus les dimensions deslatioms sont faibles, plus les
fondations sont sujettes au décollement, ce quua pffet de réduire les efforts qui se
développent a la base des murs et, par conséaieetds protéger contre une éventuelle
plastification.

= Pour un méme niveau de dimensionnement des fomdatia réduction des efforts a la
base du mur est toujours plus importante lorsqumlesst plus flexible. Pour un méme

profil de sol, la réduction des efforts est d’atifalns importante que les dimensions de la
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fondation sont faibles. Par contre, lorsque nousparons les deux profils de sol entre
eux, nous ne pouvons pas affirmer que le potedeetéduction des efforts est lié au
potentiel de décollement : il arrive que pour unmmaéniveau de dimensionnement des
fondations, le décollement soit plus important pleuprofil de sol le plus raide (et donc
la fondation ayant les plus petites dimensionsysalque la réduction est la plus
importante pour le profil de sol le plus flexible.

Les résultats des analyses dynamiques temporeatiedineaires 2D ont également permis de

conclure sur la pertinence des exigences du CNBIS 20 celles de la norme CSA A23.3-04

pour la conception des fondations superficielles :

Le mur plastifie avant que la fondation ne déctiksque la fondation est dimensionnée
pour des efforts correspondant gRRégal a 2,0. Dans ce cas, il n’est pas nécessaire d
tenir compte de I'ISS pour évaluer le comportenssinique 2D d’'un mur reposant sur
une telle fondation car elle est trop massive gaasgculer. Le comportement du mur est
similaire a celui avec base fixe et il n’y a pasrdduction significative des efforts a la
base du mur. Lorsqu’il y a soulevement des borddad®ndation, il n'est pas assez

important pour provoquer une plastification dansde

Lorsque le mur repose sur une fondation dimensempaur la résistance nominale en
flexion des murs a leur base, il n'est pas gargné la plastification survienne dans le
mur. Dans certains cas, la fondation est sujettééaollement avant que le mur plastifie.
Le basculement de la fondation a pour conséquendaird plastifier le sol et d’entrainer
des déformations permanentes qui peuvent étredicégbles pour le mur. Dans le cas
présent cependant, les tassements observés ntépaisrexcessifs. L'augmentation du
déplacement au sommet du mur n'est pas non plus itrportante. Outre ces
conséguences négatives, nous avons vu que le elédeoit de la fondation donne lieu a
une réduction significative des efforts a la basentur, ce qui peut conduire a des
économies non négligeables lors de la conceptisnmries de refend en béton armé, sans

pour autant menacer leur intégrité.

Lorsque le mur repose sur une fondation dimensiepoér des efforts sismiques obtenus
avec RR, €égal a 5,6, il est presque évident que la plaatitn va survenir dans le sol, et

non dans le mur. La majorité de I'énergie du séismétre dissipée grace au décollement
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de la fondation. Cela va avoir pour effet d’endorgerdortement le sol sous la fondation
et, par conséquent, de menacer l'intégrit¢ du mudes sa fondation en raison des
tassements permanents importants. Par contrejuatién des efforts a la base du mur est
encore plus marquée que précédemment. A la vuesaésultats, cette approche de

dimensionnement des fondations est a proscrire.

Les analyses dynamiques temporelles non-linéaif2sogt finalement permis de faire des

suggestions concernant les méthodes de calibrdgsnséismes historiques afin de les rendre

compatibles avec un spectre cible :

Le comportement du mur est le méme lorsqu’il esinge a des séismes artificiels ou a
des accélérogrammes provenant de séismes histergqueenus au Québec et calibrés

sur le spectre du site ou la structure est construi

Les accélérogrammes enregistrés pendant le séign@aguenay sollicitent tres peu le
mur comparativement a ceux enregistrés lors demséide Nahanni, méme aprés
calibration. Par contre, la réduction des effortdadbase due au basculement des

fondations est beaucoup plus importante lors desements du Saguenay.

Le moment a la base du mur demeure relativementtaoin pour un méme
accélérogramme mais calibré selon les différentéthodes considérées, méme s’il y a
une différence importante d’énergie qui existe etis spectres correspondant a chaque
méthode. Par contre, les déplacements sont nettenmdarieurs lorsque les
accélérogrammes sont calibrés selon les méthodeEsISRt APHA, lorsque comparés a
ceux obtenus avec les séismes calibrés selon laode@tSPTMC. La méthode de
calibration SPTMC serait donc la méthode a privdégCependant, il est important de
garder a I'esprit que les séismes qui ont frappst ldu Canada ont des caractéristiques
intrinseques spécifiques. Or, en calibrant les lécogrammes correspondant selon la
méthode SPTMC et méme dans une moindre mesure Belm@thode SPTMA, nous

modifions leur contenu fréquentiel.

Par la suite, quatre différentes analyses temgsrelynamiques ont été réalisées : analyses 2D;

analyses 2D avec amplification des accélérogranafiesie tenir compte de la torsion; analyses

3D en appliquant la composante principale maje@® skismes dans la direction du mur M2;

analyses 3D en appliquant les deux composantesséissnes selon les deux directions
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principales du batiment. L'analyse détaillée du portement du mur de refend soumis a deux

accélérogrammes historiques obtenu de ces quathgsar a permis de comprendre l'interaction

qui existe entre les murs de refend et de valideretours aux analyses 2D pour analyser le

comportement sismique de murs. De ces analysgeuwnrésumer les constats suivants:

D’une fagon générale, I'analyse 2D avec amplifmatdes séismes pour tenir compte de
la torsion donne lieu a une surestimation impodatds efforts agissant dans la structure
ainsi que les déplacements de la structure, coripameent a ceux prédits par les

analyses 2D, 3D unidirectionnelle et 3D bidirectielle. Cette surestimation est d’autant

plus importante lorsque la structure demeure danglemaine élastique.

En comparant les comportements du batiment obtéesianalyses 3D unidirectionnelle
et 3D bidirectionnelle, nous avons pu constatefaldle influence de la composante
principale mineure du mouvement sismique et coeclgue I'application de la
composante principale majeure d’'un séisme suffitr giiudier le comportement global

d’'un batiment.

En comparant les résultats des analyses 2D et 805 avons noté que la principale
différence entre les deux analyses repose suitlgua les murs se supportent entre eux
dans une analyse 3D. Ainsi, lorsqu’un mur plastiés autres murs semblent limiter sa
dégradation, ce qui confére au mur endommagé githté résiduelle, ce qui n'est pas le
cas du mur seul dans une analyse 2D. Ces diffésettmmeurent cependant faibles et le
recours aux analyses 2D pour analyser le comportesiemique de murs de refend est

tout a fait acceptable.

Recommandations

Des problématiques additionnelles ont été souley@Easlant la réalisation de ce projet de

maitrise qui pourraient devenir des pistes de metieepour les années futures :

Une validation par la méthode des éléments finisndaele ISS utilisé dans ces travaux

serait nécessaire pour s'assurer de la qualitéededtats obtenus.

Des tests a échelle réelle visant a caractérisepeportement des murs de refend en
béton armé pouvant basculer seraient nécessaineepaminer les effets du soulevement

des fondations et valider les études numeériquesmeoette étude.
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Certains résultats de ce mémoire ont mis en évedlenaécessité de consacrer de futurs
travaux de recherche sur les méthodes de calibrdés séismes historiques ayant frappé

I'est du Canada et d’étudier leur impact sur laorége des structures.

Les analyses présentées dans ce mémoire pouréienteprises mais en incluant cette
fois la composante verticale des mouvements sissigfin d’étudier I'influence de cette

composante verticale sur le phénomene de basculemen
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Détails des calculs de la charge axiale reprise p&s murs de refend

Tableau I.1 : Charge axiale reprise par les murefdand M1, M2, M3, M5 et M6, pour les combinaisalescharges n°1 et 2

Poids | Poids | Poids Poids Poids 50 % 25_% Combinaisog de Combinaisog de
dale | murs | dosons| exra | plafond | 9% PO0S SR | | e e
(kN) | (kN) | (kN) | toit (kN) | mécanique (kl\?) g (kﬁ) 9 g (kﬁ) 9
Toit 279 | 58 54 54 32 445 0,73 AT77
Etage 10| 279 | 115 54 54 65 503 0,60 542
Etage 9| 279 | 115 54 54 65 503 0,55 538
Etage8 | 279 | 115 54 54 65 503 0,51 536
Etage 7| 279 | 115 54 54 65 503 0,49 534
Etage 6 | 279 | 115 54 54 65 503 0,47 533
Etage5| 279 | 115 54 54 65 503 0,46 533
Etage 4 | 279 | 115 54 54 65 503 0,45 532
Etage 3| 279 | 115 54 54 65 503 0,44 531
Etage2 | 279 | 126 54 54 65 513 0,43 541
RDC 0 68 0 68 0,43 68
5048 5366




Tableau 1.2 : Charge axiale reprise par le murefiend M4, pour les combinaisons de charges n°1 et 2

Poids | Poids | Poids | Poids Poids 50 % 25% Combinaison de Combinaison de
dalle | murs | cloisonsl  extra plfafonq + chgrge Po_lds charges n,°1 L charges n,°2
r
kN) | (kN) (kN) | toit (kN) meécanique| vive | neige| Charge par étage Charge par étageg
kN) | (kN) | (kN) (kN) (kN)
Toit 372 58 72 72 43 574 0,67 617
Etage 10| 372 115 72 72 86 632 0,56 680
Etage 9 | 372 115 72 72 86 632 0,51 676
Etage 8 | 372 115 72 72 86 632 0,48 674
Etage 7 | 372 115 72 72 86 632 0,46 672
Etage 6 | 372 115 72 72 86 632 0,45 671
Etage5| 372 | 115 72 72 86 632 0,44 670
Etage 4 | 372 | 115 72 72 86 632 0,43 669
Etage 3| 372 | 115 72 72 86 632 0,42 668
Etage2 | 372 | 126 72 72 86 642 0,42 678
RDC 0 68 0 68 0,42 68
6 338 6743
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Détails des calculs du poids sismique W du batiment

Tableau 1.3 : Poids sismique (W) du batiment

Poids | Poids | Poids P(_)ids Poids p|;g|:§ + '25% . Poids. Poids' total
dalle |poteaux| murs |cloisons| Facade mécanique Poids neige extra toit | par étage
(kN) (kN) (kN) (kN) (kN) (kN) (kN) (kN) (kN)
Toit 14517 562 346 2 808 552 1685 2808 23279
Etage 10| 14 517| 1124 693 2808 1104 2 808 23 055
Etage 9 |14 517| 1124 693 2808 1104 2 808 23 055
Etage 8 | 14 517| 1124 693 2808 1104 2 808 23 055
Etage 7 |14 517| 1124 | 693 | 2808/ 1104 2 808 23 055
Etage 6 |14 517| 1124 693 2808 1104 2 808 23 055
Etage 5 | 14 517| 1124 693 2808 1104 2 808 23 055
Etage 4 |14 517| 1124 693 2808 1104 2 808 23 055
Etage 3 |14 517| 1124 693 2808 1104 2 808 23 055
Etage 2 | 14 517| 1227 756 2808 1198 2 808 23 315
RDC

231 032
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Détails des calculs de la force sismique latéraleimmale a la base (V)

S(Ta)MVIE
V=——7"-—"-—W
RdRo

Tableau 1.4 : Données pertinentes pour le calcW de

Ta= 1,28s
S(Ta) = 0,114 g
lg = 1,0
Rd = 3,5
Ro = 1,6
W= 231 032 kN
$4(0,2)

La valeur de NNdépend du ratim

Dans le cas présensf@ =29 —144>8
S2(2,0) 0,048

Comme T > 1,0, il faut interpoler entre les valeurs de(1®)M, = 0,14 et
S«(2,0)M, = 0,12, ce qui donne un produit S(1,28)0,134.

Finalement, la force sismique latérale minimala bdse vaut :

S(Ta)MVIE
V='W
RdRo

0,134 x 1,0

V= 35%16 X 231032

& V =5528kN

25(0,2)Ig S(2,0)M, I
max — 3 R4R, min = WW
20,69x%x1,0 0,048 x 1,0 x 1,0
S Viax = §m X 231032 S Viin = 35% 16 X 231032
& Vipax = 18 978 kN & Vyin = 1980 kN
Donc

V =5 528 kN
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Détails des calculs des couples de torsion appligiau batiment pour tenir compte de la
torsion accidentelle

L’effort de cisaillement a la base est répartilaunauteur du batiment selon la formule suivante :

— (V - Ft)thx
* PRSEATAN

Avec k=0si T,<0,7 s etF, = 0,07T,V < 0,25V sinon.

Dans le cas présent, commg>T0,7s,
F, = 0,07T,V < 0,25V
© F,=0,07x%x1,28x5528 <0,25x%x 5528
& F, =495kN <1383 kN

Le moment de renversement sur la hauteur du béatiestrcalculé a I'aide de la formule suivante

toit

My = D F (b —hy)
i=x

Avec |, = 1,0 sih, = 0,6h, et], =]+ (1 — ])( )si h, < 0,6h,

hy
0,6hp

La valeur de J dépend du ragRy)

Sa(2,0)

Dans le cas préser%% = % =14,4>8

Comme T, > 1,0, il faut interpoler la valeur de J entre,9¢) = 1,0 et J(2,0s) = 0,4, ce qui donne
finalement J(1,28s) = 0,687.
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Tableau 1.5 : Calcul de la répartition de la foscemique latérale et du moment de renversement

sur la hauteur du batiment

e wlohwe | R | R Faese| g | M

| KN | GNm) | )| ) | (kN (kNm)

Toit 30,00 23 279 698 366 910 495 1 405
Etage 10| 27,05 23 055 623631 8172 812 | 1,00, 4144
Etage 9| 24,10 23 055 555619 724 724 | 1,00 10685
Etage 8| 21,15 23 055 487 608 635 635 | 1,00 19 360
Etage 7| 18,20 23 055 419 596 941 547 | 1,00 29910
Etage 6| 15,25 23 055 351585 458 458 | 0,95| 40060
Etage 5| 12,30 23 055 283573 369 369 | 0,90 50076
Etage 4 9,35 23 055| 215 567 281 281 | 0,85| 59631
Etage 3 6,40 23 055| 147 55C 192 192 | 0,80| 68 350
Etage 2 3,45 23 315 80436 105 105 | 0,75| 75908
RDC 0,69| 82914

5528

La torsion accidentelle, pour un étage donné, asulge en multipliant la force appliquée a cet

etage par 10% de la largeus.D

Tableau 1.6 : Calcul de la torsion accidentelle

M X torsion acc M y torsion acc
(KNm) (KNm)
Toit 7 586 10 114
Etage 10 4 387 5 849
Etage 9 3909 5211
Etage 8 3430 4573
Etage 7 2 952 3936
Etage 6 2473 3298
Etage 5 1995 2 660
Etage 4 1516 2022
Etage 3 1038 1384
Etage 2 566 754
RDC
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Vérification de la sensibilité du batiment vis-a-vs de la torsion

23 23

e ‘ Y - Ch

M Ib—— %

S Ha e

30

Figure 1.1 : Position des points considérés poualeul du facteur de sensibilité a la torsion (B)

Tableau 1.7 : Cas de chargement pour le calcul de B

X du batiment, a 0,1 ) du centre de masse

Furse Y | Forces obtenues de la MFSE appliqguées dansdatiin
Y du batiment, a 0,1 [ du centre de masse

Fuvese X ‘ Forces obtenues de la MFSE appliqguées dansdatidin

Tableau 1.8 : Calcul du facteur B du batiment

Fuese X Fuvrse Y

A30 | A23 | Omax Oave Bx A23 | A28 | Omax Oave By

Toit 132,00 69,14/132,00 100,57| 1,31 | 134,6468,83 134,64/ 101,74 1,32
Etage 10(114,0959,76/114,09 86,92| 1,31| 116,369,49 116,36 87,93 | 1,32
Etage 9 | 96,28| 50,43 96,28| 73,35 1,31 98,20 50,298,20| 74,20 1,32
Etage 8 | 78,83| 41,28 78,83| 60,06/ 1,31 80,40 41,180,40| 60,75 1,32
Etage 716204 32,49 62,04| 47,27/ 1,31 63,28 32,363,28| 47,81 1,37
Etage 6| 46,31 | 24,25 46,31 | 35,28 1,31 47,28 24,187,23| 35,69 1,37
Etage 5132,06| 16,79 32,06| 24,42 1,31 32,70 16,/32,70| 24,71 1,32
Etage 4| 19,78| 10,36 19,78| 15,07, 1,31 20,17 10,8320,17| 15,24 1,37
Etage 31 999 | 523 9,99 761 1,31 10,19 5,p1 10,19 7,70 1,32
Etage2 | 3,24 | 1,69 3,24 247 131 330 169 3,80 2/49 1,32

131 1,32

NO[W[o|O|O
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Résultats de I'analyse spectrale du batiment

Tableau 1.9 : Cas de chargement

SPTX | Spectre dans la direction X
X+ | Spectre dans la direction¥Torsion accidentelle
(Mx)
X- Spectre dans la direction-XTorsion accidentelle
(Mx)
SPTY | Spectre dans la direction Y
Y+ | Spectre dans la direction¥ Torsion accidentelle
(My)
Y- Spectre dans la direction-YTorsion accidentelle
(My)

Tableau 1.10 : Résultats de I'analyse spectralbadiment — murs de refend M1 et M6

Cas de chargement

M1 — M6 SPTX X+ X-
Vs M Vs M Vi My
(KN) (KNm) (KN) (kNm) (KN) (KNm)

Etage 10| 432 1276 401 1182 464 1 36¢
Etage 9 617 3090 567 2 850 667 3 33(
Etage 8 599 4 816 533 4 381 665 5 257
Etage 7 474 6 028 394 5355 555 6 701
Etage 6 403 6 545 310 5598 496 7 491
Etage 5 529 6 445 426 5194 632 7 696
Etage 4 777 6 175 666 4 596 889 7 754
Ftage 3 | 1037 6 638 919 4711 1155 8 564
Etage2 | 1234 8 497 1111 6211 1 356 10 784

RDC 1327 11 980 1203 9 264 1451 14 696




Tableau I.11 : Résultats de I'analyse spectralbaument — murs de refend M4

Cas de chargement
M4 SPTX X+ X-
Vi M¢ Vs M+ Vi M+
(kN) (KNm) (kN) (kNm) (KN) (KNm)

Etage 10| 640 1887 703 2074 577 1701
Etage 9 828 4 314 928 4 795 729 3833
Etage 8 713 6 255 846 7 126 581 5 384
Etage 7 623 7 314 784 8 660 462 5 969
Etage 6 730 7 683 916 9576 545 5 79¢
Etage 5 834 7 692 1 040 10 193 628 5191
Etage 4 950 7 561 1173 10 720 727 4 403
Etage 3 | 1232 7935 1 467 11 787 996 4 082
Etage2 | 1572 9939 1816 14 512 1 328 5 366

RDC 1770 14 354 2019 19 785 1521 8 923

Tableau 1.12 : Résultats de I'analyse spectralbaument — murs de refend M2

Cas de chargement
M2 SPTY Y+ Y-
Vi My Vi My \Zi M
(KN) (KNm) (KN) (KNm) (kKN) (KNm)

Etage 10| 539 1589 665 1962 413 1219
Etage 9 691 3613 891 4 575 493 2 657
Etage 8 588 5 206 853 6 949 324 3 47(
Etage 7 521 6 051 843 8 743 200 3 364
Etage 6 625 6 347 996 10 134 255 2 565
Etage 5 708 6 396 1120 11 399 297 1 398
Etage 4 788 6 351 1234 12 668 343 40
Etage 3| 1016 6 688 1487 14 394 546 -1 013
Etage2 | 1304 8 333 1792 17 479 818 -808

RDC 1474 11 979 1972 22 841 979 1126
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Tableau 1.13 : Résultats de I'analyse spectralbaument — murs de refend M5

Cas de chargement
M5 SPTY Y+ Y-
Vi M¢ V5 M+ Vi M+
(kN) (KNm) (KN) (kNm) (KN) (KNm)

Etage 10| 539 1589 413 1219 665 1 962
Etage 9 691 3613 493 2 657 891 4 575
Etage 8 588 5206 324 3470 853 6 949
Etage 7 521 6 051 200 3364 843 8 743
Etage 6 625 6 347 255 2 565 996 10 134
Etage 5 708 6 396 297 1398 1120 11 399
Etage 4 788 6 351 343 40 1234 12 668
Etage 3| 1016 6 688 546 -1 013 1 487 14 394
Etage2 | 1304 8 333 818 -808 1792 17 479

RDC 1474 11 979 979 1126 1972 22 841

Tableau 1.14 : Résultats de I'analyse spectralbaiment — murs de refend M3

Cas de chargement

O =

M3 SPTY Y+ Y-
Vi My Vi My \Zi M
(KN) (KNm) (KN) (KNm) (kKN) (KNm)

Etage 10| 539 1590 539 1590 539 1 590
Etage 9 692 3616 692 3616 692 3614
Etage 8 589 5209 589 5209 589 5 209
Etage 7 522 6 054 522 6 054 522 6 054
Etage 6 625 6 349 625 6 349 625 6 349
Etage 5 709 6 399 709 6 399 709 6 399
Etage 4 788 6 354 788 6 354 788 6 354
Etage 3| 1016 6 691 1016 6 691 1016 6 69
Etage2 | 1305 8 335 1305 8 335 1 305 8 33

RDC 1475 11 983 1475 11 983 1475 11 9¢

33
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ANNEXE I
CARACTERISTIQUES GEOTECHNIQUES POUR
L'ILE DE MONTREAL

(Hode-Keyser & Prest, 1977)

Le socle rocheux de I'lle de Montréal se composeodées métamorphiques datant du
Précambrien. Sur ce substrat reposent les dép&dsirtice qui datent du Quaternaire,
c'est-a-dire les 125 000 dernieres années dediteste la formation de la terre. Ces
dépots sont le résultat soit d’évenements de dglanialatant de la période glaciaire du
Wisconsinien, soit d’événements datant de la péripdst-glaciation. Les dépbts de
surface pour Ille de Montréal sont représentéa figure 11.1. Ceux qui vont présenter
des propriétés semblables a celles qui nous isEmeéssont ceux de la période du
Wisconsinien qui se composent de sédiments provetetiérosion de substrats plus
anciens des régions alentours (gres, schiste,iglcmlomite). lls peuvent étre classés

en trois catégories selon leur ancienneté :
- Le till de Malone
- Les dépbts galciolacustres (Middle-Till Complex)
- Le till de Fort-Covington

Les travaux de Prest et Hode-Keyser ont permisadactériser ces différents tills. Tout
d’abord, le till de Malone est un till pierreux agsdense, ayant une matrice silteuse ou
sableuse, qui repose directement sur le socle ugclses propriétés sont résumées dans
le tableau II.1. Ensuite, les dépbts glaciolacsstopli reposent sur le till de Malone,
peuvent étre également assimilés a des tills.dig formés d’'un mélange pierreux,
sableux et silteux intercalé entre des couchegdiengnts graveleux et silteux. Enfin, le
till de Fort-Covington, qui repose sur les dépdésiglacustres, a un squelette granulaire
fortement semblable a celui du till de Malone mzaé le fait que celui-ci comporte une

plus grande proportion d’argile. Il Ses propri&ést résumées dans le tableau 11.2. A la



262

vue des propriétés des différents tills composargolus-sol de I'lle de Montréal, nous

avons décidé de baser nos choix de propriétésldeiscelles du till de Malone.

CARTE DES DEPOTS MEUBLES - ILE DE MONTREAL

d'aprés la carte V. PREST, V.K. et HODE KEYSER, J. (1982)

N Argile marine
Sable marin

I Till glaciere

Roc

¢
ffff
Sz A M T

TAINT-LOUIS

Figure 1.1 : Carte des dépdts meubles de I'idvibmtréal [Adaptée de (Hode-Keyser &
Prest, 1982)]

Tableau I1.1 : Caractéristiques du Till de Malone

Plage des valeurs mesurées  Valeur Moyenn|e
Limite de liquidité 13,24 22,4% 15,4%
Indice de plasticité 1,82a4,8% 3,2%
Masse volumique 2,16 & 2,48 g/cth 2,40 g/cm
Teneur en eau 6 a14% 9,6%

Tableau 11.2 : Caractéristiques du till de Fort @gton

Plage des valeurs mesurées  Valeur Moyenn|e
Limite de liquidité 24 a 38% 32%
Indice de plasticité 6 a18% 12%
Masse volumique 1,92 & 2,48 glcth 2,26 g/cm
Teneur en eau 7a25% 14,4%
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=  Profil de sol INF

Les propriétés du profil de sol INF ont été chaswe facon & ce que ce profil
corresponde a la limite inférieure des profils dede catégorie C. Dans ces conditions,
nous avons fait I'hypothese qu’il a ursd\dle lI'ordre de 50 et que la vitesse moyenne de
propagation des ondes de cisaillemer} ¢ans ce profil est égale & 360 m/s. A partir
des relations développées par Prest et Hode-Keghkant la masse volumique d’un sol
et son indice de pénétration standard, nous awg@Eosé que la masse volumique totale
(yp d'un sol ayant un indice @ légerement supérieur & 50 est de l'ordre de
2,10 g/cri. L'évaluation de l'angle de frottement interne té &ite a l'aide de
corrélations empiriques. Dans la publication du.lC8rps of Engineers (1992), il est
fait référence aux travaux de Meyerhof (1974) et mavaux de Peck et al. (1974). Pour
un (Nsg) supérieur a 50, ces deux publications (tablead) broposent un angle de
frottement internep’ supérieur a 41°. A la vue de ces recommandatiomss avons
poséd’ égal a 41°. Le coefficient de Poissof & été pris égal a 0,3, valeur cohérente
pour un sable dense d’aprés les travaux de SmkI{@002). Le module de cisaillement
dynamique aux petites déformations a été calcul@ide de I'équation [Il.1]. Dans le
cas présent, faxest égal a 270 MPa. Le module d’Young dynamigé&aléduit de la
valeur de Gax a I'aide de I'équation [11.2]. Dans le cas présdititest égal a 700 MPa.
Pour la vérification des fondations vis-a-vis dasement, il faut connaitre le module
élastique statique du sol. Cette valeur a été tedlé la valeur du module élastique
dynamique a partir d’'un tableau de correspondaonomé par Smoltczyk (2002). Dans
le cas présent, E a été posé égal a 160 MPa. Fieateles caractéristiques du profil de

sol INF sont récapitulées dans le tableau I1.4.
Gmax = PV3 [11.1]

E = 2(1 + V)Gmax [“-2]
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Tableau 11.3 : Propriétés des sols granulaires §UArmy Corps of Engineers, 1992)]

Standard Cone Friction Zngle ¢’
Boil Relative Fenetraticn Penetration
Type Dengity Rezistance Resistance Meyerhof Peck, Hanson
D,, M., (Terzaghi q., ket (1974} and Thornburn
Percent and Peck 1967} (Meyerhof 1574) (1374)
Very Loose < 20 < 4 ---- < 30 < 29
Loosze 20 - 40 4 - 10 0 - 100 30 - 3% 29 - 30
Medium 40 - &80 10 - 30 100 - 200 35 - 38 30 - 26
Denge c0 - 80 30 - &0 300 - 500 38 - 41 36 - 41
Very Dense = B0 = EO 500 - BOO 41 - 44 = 41

Tableau 1.4 : Propriétés du profil de sol INF

Indice de pénétration standard (Neo) = 50
Coefficient de Poisson v=0,3

Vitesse moyenne des ondes de cisaillemgnts = 360 m/s
Masse volumique v¢ = 2100 kg/m
Angle de frottement interne ¢’ =41°
Module d’Young statique E =160 MPa
Module d’Young dynamique E’ =700 MPa
Module de cisaillement dynamique m&= 270 MPa

= Profil de sol SUP

Les propriétés du profil de sol SUP ont été cheisitn que ce profil corresponde a la
limite supérieure des profils de sol de catégorieD@ns l'idéal, ses caractéristiques
devraient étre telles que la vitesse de propagatiopenne des ondes de cisaillement
(vs) est égale a 760 m/s. Cependant, comme nous asloerché a prendre des
caractéristiques de sol réalistes pour Montréalisravons décidé de prendre comme
propriétés de cette limite supérieure celles duetiplus rencontré sur I'lle de Montréal
lors des travaux de Prest et Hode-Keyser, a sawoirill de Malone aveg; égal a 2,30
g/cnt. A cette masse volumique, nous avons associé gie de frottement internep()
égal a 43° et un coefficient de Poissondgal a 0,25 (arbitrairement et par rapport a la
valeurv = 0,30 pris pour le profil de sol INF). Pour ce gst du calcul du module de

cisaillement (équation [II.1]), il est difficile dééterminer des valeurs précises puisque
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la question qui se pose est la suivante : commembaitre la vitesse de propagation
moyenne des ondes de cisaillement dans ce solr?uR@ol aussi « raide », considérer
I'indice de pénétration standard n’est pas réalGkpendant, les relations développées
par Hode-Keyser et Prest donnent, pour une madsenicuie totale de 2,30 g/émun
indice de pénétration standard de l'ordre de 9@c&raux travaux de Lee (1990), qui
permettent d’évaluersva partir de l'indice de pénétration standard, nausns pu
associer a cette valeur desgNune vitesse des ondes de cisaillement de l'orédre d
550 m/s. Dans ces conditions, nous avons pu calGulg et E’. Dans le cas présent,
Gmax Vaut 710 MPa et E’ vaut 1780 MPa. Les propriétaspbfil de sol SUP sont

résumées dans le tableau I1.5.

Tableau I1.5 : Propriétés du profil de sol SUP

Indice de pénétration standard (Neo) = 90
Coefficient de Poisson v=0,25

Vitesse moyenne des ondes de cisaillements = 360 m/s
Masse volumique vt = 2300 kg/m
Angle de frottement interne ¢’ =43°

Module d’Young statique E =410 MPa
Module d’Young dynamique E’'=1780 MPa
Module de cisaillement dynamique m&= 710 MPa
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ANNEXE Il
VALIDATION DU MODELE ISS

Etude de I'amortissement radial

Cisaillement a la base du mur de refend
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Figure 1ll.1 : Cisaillement a la base du mur denefen fonction du temps

Tableau Ill.1 : Cisaillement maximum a la base dur de refend pour la configuration 4

avec et sans amortissement radial

C:ﬁgl)l(l(zr(nNe)nt % d’écart
Sans amortissement 5 305
Amortissement Gy, 5241 1,2%
Amortissement G 5190 2,2%




40 000
sans amort.
CZ
20000~~~ -~~~ Coy i
O — i
70010 S 1N SO ,
) R‘\E&;‘\ﬂ\
-40 000
-0,008

Moment vs rotation a la base du mur de refend
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Rotation (rad)
Figure 111.2 : Moment a la base du mur de refendosction de sa rotation

0,008

Tableau IIl.2: Moment maximum a la base du muredend pour la configuration 4

avec et sans amortissement radial

Moment 2
max (kNm) % d’écart
Sans amortissement 28 205
Amortissement Gy, 28 162 0,2%
Amortissement G, 28 123 0,2%




Déplacement horizontal du sommet du mur de refend
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Figure 111.3 : Déplacement horizontal du sommetauwr de refend en fonction du temps

Tableau I11.3: Déplacement horizontal maximum amnseet du mur de refend pour la

configuration 4 avec et sans amortissement radial

Déplacement
max (% Hiot)

% d’écart

Sans amortissement 0,83
Amortissement Gy 0,82 1,2%
Amortissement G 0,82 1,2%
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Déplacement vertical de la base du mur de refend
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Figure II.4 : Déplacement vertical a la base du daeirefend en fonction du temps

(centre de la fondation)

Tableau l1.4: Soulevement et tassement maximuma tdase du mur de refend pour la

configuration 4 avec et sans amortissement radial

Soulévement

% d’écart

Tassement

% d’écart

max (mm) max (mm)
Sans amortissemen| 17,61 2,94
Amortissement Gy 17,34 1,5% 2,89 1,7%
Amortissement G 17,08 3,0% 2,85 3,1%
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Figure 111.5 : Déplacement vertical de I'extrémgauche de la fondation en fonction du

Déplacement vertical de I'extrémité de la fondation

270

temps

Tableau II.5: Soulévement et tassement maximumegigémité gauche de la

fondation pour la configuration 4 avec et sans aissament radial

Soulevement| % d'écart Tassement % d'écart
max (mm) max (mm)
Sans amortissemen| 40,15 17,57
Amortissement Gy 39,89 0,6% 17,38 1,1%
Amortissement G 39,59 1,4% 17,21 2,0%
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q/quIt vs déplacement vertical de I'extrémité de la fondation
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Figure 111.6 : Ratio entre la charge q qui s'exataas le ressort a I'extrémité gauche de

o/ quIt

la fondation et sa capacité portante ultime (qgritfonction du déplacement vertical du

bord gauche de la fondation

Tableau I11.6: Rapport g/ maximum dans le ressort a I'extrémité gauche de la
fondation pour la configuration 4 avec et sansrdissement radial

g/qur max | % d’écart
Sans amortissement 0,737
Amortissement Gy 0,735 0,3%
Amortissement G, 0,732 0,7%
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Déplacement verticalvs rotation de la base du mur de refend

Déplacement vertical (mm)

8
Rotation (rad) x 107

Figure II.7 : Déplacement vertical de la base dur de refend en fonction de sa rotation



Résistance en traction du sol

Cisaillement (kN

Tableau 1.7 : Cisaillement maximum a la base du oe refend pour la configuration 4

Cisaillement a la base du mur de refend
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Figure 111.8 : Cisaillement a la base du mur denef en fonction du temps

avec et sans succion du sol

CEZIJJ%ZT:\IG)H'[ % d’écart
Sans succion 5 305
TP =5% 6 252 17,8%
TP = 10% 5547 4,6%
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Moment vs rotation a la base du mur de refend
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Figure I11.9 : Moment a la base du mur de refendogrction de sa rotation

Tableau 111.8: Moment maximum a la base du murederd pour la configuration 4

avec et sans succion du sol

Moment \ s
max (kNm) % d’écart
Sans succion 28 205
TP =5% 35500 25,9%
TP = 10% 40 685 44,2%
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Déplacement horizontal du sommet du mur de refend
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Figure 111.10 : Déplacement horizontal du sommetuur de refend en fonction du
temps

Tableau I11.9: Déplacement horizontal maximum amnseet du mur de refend pour la

configuration 4 avec et sans succion du sol

Déplacement
max (% Hiot)

% d’écart

Sans succion 0,83
TP =5% 0,73 12,0%
TP =10% 0,70 15,7%




276

Déplacement vertical de la base du mur de refend
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Figure Il1.11 : Déplacement vertical a la base du de refend en fonction du temps

(centre de la fondation)

Tableau 111.10: Soulévement et tassement maximueria dase du mur de refend pour

la configuration 4 avec et sans succion du sol

Soulevement

% d’écart

Tassement

% d’écart

max (mm) max (mm)
Sans succion 17,61 2,94
TP =5% 11,28 35,9% 2,94 0,0%
TP = 10% 7,52 57,3% 3,05 3,7%
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Déplacement vertical de I'extrémité de la fondation
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Figure 111.12 : Déplacement vertical de I'extrémitguche de la fondation en fonction du

Tableau I11.11: Soulevement et tassement maximueri®egtrémité gauche de la

fondation pour la configuration 4 avec et sans isuncdu sol

Soulévement % d'écart Tassement % d'écart
max (mm) max (mm)
Sans succion 40,15 17,57
TP =5% 31,43 21,7% 17,86 1,6%
TP =10% 25,81 35,7% 17,26 1,8%
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q/quIt vs déplacement vertical de I'extrémité de la fondation
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Figure 111.13 : Ratio entre la charge q qui s'eredlans le ressort a I'extrémité gauche de
la fondation et sa capacité portante ultimg)(gn fonction du déplacement vertical du

bord gauche de la fondation

Tableau I11.12: Rapport g4gmaximum dans le ressort a I'extrémité gauche de la
fondation pour la configuration 4 avec et sangsuncdu sol

g/qur max | % d’écart
Sans succion 0,74
TP =5% 0,74 0,0%
TP = 10% 0,73 1,3%
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Déplacement verticalys rotation de la base du mur de refend
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Figure I11.14 : Déplacement vertical de la baseur de refend en fonction de sa

rotation



ANNEXE IV
SELECTION ET CALIBRATION DES
ACCELEROGRAMMES

Séisme du Saquenay — Accélérogrammes et spectreigjimiaux
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Figure IV.1 : Accélérogramme et spectre correspohddazimut 124° - site 16 -
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Saguenay
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Figure IV.5 : Accélérogramme et spectre correspondd’azimut 000° - site 20 -
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Séisme du Saquenay — Directions principales majelg@t mineures
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Figure IV.7 : Spectres correspondant aux accélarogres bruts et aux

accélérogrammes dans les deux directions pringgeddazontales — site 16 — Saguenay
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Figure IV.8 : Spectres correspondant aux accélarogres bruts et aux

accélérogrammes dans les deux directions prinGggeddazontales — site 17 — Saguenay
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Figure IV.9 : Spectres correspondant aux accélarogres bruts et aux

accélérogrammes dans les deux directions pringgedazontales — site 20 — Saguenay



285

Séisme du Saguenay — Calibration APHA
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Figure 1V.10 : Spectres correspondant aux accélénagnes dans les deux directions
principales horizontales, calibrés par la métho8¢1A — site 16 — Saguenay : a) profil
de sol INF b) profil de sol SUP
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Figure IV.11 : Spectres correspondant aux accélénagnes dans les deux directions
principales horizontales, calibrés par la métho&8¢lA — site 17 — Saguenay : a) profil
de sol INF b) profil de sol SUP
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Figure 1V.12 : Spectres correspondant aux accélénognes dans les deux directions
principales horizontales, calibrés par la métho8¢1A — site 20 — Saguenay : a) profil
de sol INF b) profil de sol SUP



Séisme du Saguenay — Calibration SPTMA

SAGUENAY
Site 16
Profil de sol INF

Profil de sol SUP
T

287

SAGUENAY
Site 16

15 T T T T T T T 15 T T T T
: : : —— Spectre 1 - cal. SPTA | —— Spectre 1 - cal. SPTA
| | | Spectre 2 - cal. SPTA : Spectre 2 - cal. SPTA
| | | —— Spectre site cat. C - CNBC 0b | ——— Spectre site cat. C - CNBC 05
| | | T
o ! l L
I | | [ 1.0 e _ A T
| | | | | | | |
| | | | | | | |
> ! ! ! S | | I I
= | | I A=) ‘ ‘ ‘ i
(]
2 ! ! ! n® | | | |
! ! ! I I I I
‘ ‘ ] | | | |
| | T 05 - —\r r———--- ittt ittt [t e |
! ! ! | I I I I
! ! ! I I I I
! ! ! ] | | | |
! ! ! | I I I I
! ! I | I I I
: I | | |
. 0 1 1 I L I T
0 0,5 1,0 1,5 ) '2,0 2,5 3,0 35 4,0 0 0,5 1,0 1,5 2,0 2,5 3,0 3,5 4,0
Période (s) Période (s)
a) b)

Figure 1V.13 : Spectres correspondant aux accélénognes dans les deux directions

principales horizontales, calibrés par la méthod&MA — site 16 — Saguenay : a) profil

de sol INF b) profil de sol SUP
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Figure IV.14 : Spectres correspondant aux accélanoges dans les deux directions
principales horizontales, calibrés par la méthod&MA — site 17 — Saguenay : a) profil
de sol INF b) profil de sol SUP
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Figure IV.15 : Spectres correspondant aux accélanoges dans les deux directions
principales horizontales, calibrés par la méthod&MA — site 20 — Saguenay : a) profil

de sol INF b) profil de sol SUP
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Figure 1V.16 : Spectres correspondant aux accélénognes dans les deux directions
principales horizontales, calibrés par la méthdd€C — site 16 — Saguenay
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Figure IV.17 : Spectres correspondant aux accélanoges dans les deux directions

principales horizontales, calibrés par la méthod&C — site 17 — Saguenay
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Figure IV.18 : Spectres correspondant aux accélanoges dans les deux directions

principales horizontales, calibrés par la méthdd€NC — site 20 — Saguenay



ANNEXE V ANALYSES ET RESULTATS

Description du comportement du mur M2 et du batimen — Séisme 02

= Basefixe
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Tableau V.1 : Valeurs maximales &lg V: et M et valeur dé, gsiquelpour le mur de

refend M2 encastré a sa base, pour I'analyse 2D

6h max 6h résiduel Vf max M n M f max
MU @) | 1) | @eH o) | (N) | 1) | enm) [ ) | enm) | 1)
M2 0,29 2,24 0,00 589y 2,30 282P@,70| 28656 2,71

Tableau V.2 : Valeurs maximales &g Vi et M et valeur dé, gsiquelpour le mur de

refend M2 encastré a sa base, pour I'analyse 2Difadap

8h max 6h résiduel Vf max M n M f max
MU @oH o) | ) | oty | (k) | 1) | genm) | 1) ] gy | E)
M2 0,77 13,66 0,43 9957 2,30 28220 2,35 3002270

Tableau V.3 : Valeurs maximales &lg Vi et M et valeur dé, rgsiquelpOuUr tous les murs
de refend du batiment, supposés encastrés a Isey jpaur I'analyse 3D

unidirectionnelle

MU | ity | £ | it | | 1) | g | 1) | i | 1)

M1 0,02 7,07 0,00 877 2,72 23000 6216 2|73
M2 0,31 | 13,7 0,01 5923| 2,69 28220 2,67/ 31608 2,70
M3 0,29 2,24 0,01 5811 3,08 23000 2,65 29643 2,70
M4 0,11 | 10,81 0,00 2891 | 3,49 26500 18126 3,48
M5 0,29 2,25 0,01 7069 3,04 28220 2,65 40185 2,70
M6 0,02 7,07 0,00 857 2,72 23000 6232 4/46
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Tableau V.4 : Valeurs maximales &g V; et M; et valeur dé, siquelpoOuUr tous les murs

de refend du batiment, supposés encastrés a lsey paur I'analyse 3D bidirectionnelle

8h max 6h résiduel Vf max M n M f max
MU @6Hw) | ") | @Hw) | () | TS| genm) | 1) | genm) | 1)
M1 0,17 | 11,88 0,00 3481 2,81 23000 18215 2,84
M2 0,29 2,24 0,00 6410 3,08 28220 2,66 33548 2,70
M3 0,29 2,24 0,00 6013 3,08 23000 2,65 23964 2,70
M4 0,17 | 11,90 0,00 3505| 3,34 26500 21601 11)71
M5 0,29 2,24 0,00 6889 2,70 28220 2,65 38470 2,70
M6 0,17 | 11,88 0,00 3672 2,82 23000 20105 11j71
Déplacement horizontal au sommet du mur de refend B1- Séisme 02 - Base fixe
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Figure V.1 : Déplacement au sommet du mur de reffédd | Modeéle 2D - torsior
) .. — -~ Modéle 3D - uni
avec base fixe pour toutes les analyses — Séisme 02 — Modeéle 3D - bi
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Cisaillement a la base du mur de refend M2 - Séism@? - Base fixe
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Figure V.2 : Cisaillement a la base du mur de r@fé2 avec base fixe pour toutes les

analyses — Séisme 02
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Figure V.3 : Moment a la base du mur de refend M&tdase fixe pour toutes les

analyses — Séisme 02
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Déplacement horizontal au sommet des murs de referdSéisme 02 - Base fixe
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Figure V.5 : Cisaillement a la base des murs denkhivec base fixe — Séisme 02 —

Analyse dynamique temporelle non-linéaire 3D uiclionnelle
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Figure V.6 : Moment a la base des murs de refeed hase fixe — Séisme 02 — Analyse

dynamique temporelle non-linéaire 3D unidirectidiee
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Cisaillement a la base des murs de refend - Séisrd2 - Base fixe
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Figure V.8 : Cisaillement a la base des murs dencbhivec base fixe — Séisme 02 —

Analyse dynamique temporelle non-linéaire 3D bictimnelle
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Figure V.9 : Moment a la base des murs de refeed hase fixe — Séisme 02 — Analyse

dynamique temporelle non-linéaire 3D bidirectiotmel
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Tableau V.5 : Valeurs maximales &g Vi et M et valeur dé, gsiquelpour le mur de
refend M2 reposant sur une fondation dimensionoée lpl,, pour I'analyse 2D — Profil
de sol INF

6h max 6h résiduel meax I\/ln I\/lfmax
MU | 0oH ) | 1) | @) | () | | genmy | T | nm) | O

2D 0,28 2,25 0,01 5300 2,31 282 22 878,72

N

Tableau V.6 : Valeurs maximales &lg, dvc, 6va, Q/Quit g, Q/Quitc €t Q/Qiir g €t valeurs de
dvg résiduel Ove résiduel Ovd résiduelPOUr la fondation du mur de refend M2, pour I'gsal 2D —
Profil de sol INF

Mur M2
Oy max (Mm) 2,22
Extrémité t(s) 3,09
gauche de la Q/Quit max 0,43
fondation t (s) 2.72

O résiduel (MM) 4,85
Oy max (m m) 0,65

Centre de | t (S) 2,72

entre de la

fondation Q/Quit max 0,15
t(s) 4,89

O résiduel (MM) 1,32
Oy max (m m) 6,60

Extrémité t (s) 2,72
droite de la Q/Quit max 0,36
fondation t (s) 3.09

Oy resiquer(Mm) | 2,95
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Tableau V.7 : Valeurs maximales &lg V; et M et valeur dé, gsiquelpour le mur de
refend M2 reposant sur une fondation dimensionoée B, pour I'analyse 2D

amplifiée — Profil de sol INF

6h max 6h résiduel meax I\/ln I\/lfmax
MU | 0oH ) | 1) | @) | () | | genmy | T | enm) | O

M2 0,50 8,41 0,20 | 8939 230 282 25 268,95

D

Tableau V.8 : Valeurs maximales &lg, dvc, dva, Q/Quit g, Q/Quitc €t Q/Qiit g €t valeurs de
dvg résiduel Ove résiduel Ovd résiduelPOUr la fondation du mur de refend M2, pour I'gsal 2D

amplifiée — Profil de sol INF

Mur M2
Oy max (MmM) 11,77
Extrémité t(s) 2,42
gauche de la| Q/Quit max 0,55
fondation t (s) 2.96

Oy résiduel (MM) 8,75
Oy max (mm) 4.47

Centre de | t (S) 2,96

entre de la

fondation Q/Quit max 0,21
t(s) 5,16

Oy résiduel (MM) 1,78
Oy max (mm) 18,26

Extrémité t(s) 2,96
droite de la Q/Quit max 0,49
fondation t(s) 2.42

Oy résiduel (MM) 6,68
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Tableau V.9 : Valeurs maximales &lg V; et M et valeur dé, wgsiquelpOur tous les murs
de refend du batiment, reposant sur des fondatiomensionnées pour Mpour

I'analyse 3D unidirectionnelle — Profil de sol INF

on
Mur | o™ | 1) o o t© | gy | 1O | |t
tot

M1 0,08 18,72 0,00 964 2,74 23000 9639 20,13
M2 0,29 2,24 0,02 5139 2,70 28220 23304 2/70
M3 0,28 2,25 0,02 4672 3,03 23000 19708, 2,71

M4 0,10 24,38 0,00 295% 3,51 2650 12 182| 3,52

M5 0,27 2,25 0,02 5637 2,30 28220 24305 2|71
M6 0,08 18,72 0,00 941 2,74 23000 9666 20,13

Tableau V.10 : Valeurs maximales &lg, dvc, Ovd, Q/Quit g, Q/Quitc €t Q/Qit g €t valeurs
de dyg résiduel Ove résiduel Ovd résiduelPOUr la fondation du mur de refend M2, pour I'ysal

3D unidirectionnelle — Profil de sol INF

Mur M1 M2 M3 M4 M5 M6
dvmax(mMm) | 0,00 1,05 1,86 | 0,00 2,62 0,00
Extrémité t (s) 3,06 3,07 1,37
gauche de |  Q/Quit max 031 | 045| o054| 036/ 050 0,31
la fondation t(s) 18,69 | 2,71 2,71 3,51 2,72 18,70

Oy résiduel (mm) 1,36 5,32 6,72 2,34 6,94 1,37

v max (MmM) 0,00 1,01 1,00 0,00 2,56 0,04

entre ae la
fondation |/ Qut max 014 | 016 | 026| 019 017 014
t(s) 20,13 | 2,80 6,43 8,73 3,19 20,17

Oy résiquer(mm) | 1,01 1,35 1,78 1,36 1,46 1,01

Oy max (MmM) 0,00 7,81 9,43 0,36 12,58 0,00

Extrémité t (s) 2,71 2,71 3,52 2,72
droite de la |  Q/Quit max 0,31 0,34 0,39 0,34 0,37 0,31
fondation t (s) 20,13 | 3,05 3,07 8,57 3,08 20,13

Oy résiduer(Mmm) | 1,37 2,32 2,95 1,87 3,13 1,37
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Tableau V.11 : Valeurs maximales délg Vs et M et valeur dey, rssiquelpOur tous les

murs de refend du batiment, reposant sur des famdadlimensionnées pour,Mpour

'analyse 3D bidirectionnelle — Profil de sol INF

on
Mur | ™ | 1S) | e | (1 | 1O | | 1) | | (o)
(%H 1o1)
ML | 012 | 11,92 000| 3029 284 2300 15387 2|86
M2 | 028 | 225| 002| 5109 304 28250 23871 2|1
M3 | 028 | 225| 002| 4788 303 23000 19841 2[n1
M4 | 011 | 11,92 000| 3019 284 26500 15591 2/86
M5 | 028 | 225| 002| 5373 303 28280 24118 2|71
M6 | 012 | 11,92 000| 3039 284 2300 15525  2/86

Tableau V.12 : Valeurs maximales &lg, dvc, ova, Q/Quit g, Q/Quitc €t Q/Qira €t Valeurs
dedvg résiduel Ove résiduel Ovd résiduelPOUr la fondation du mur de refend M2, pour I'gsal
3D bidirectionnelle — Profil de sol INF

Mur M1 M2 M3 M4 M5 M6
&y max(mm) | 0,70 2,01 2,21 0,21 1,93 0,73
Extrémité t (s) 11,72 | 3,08 308| 11,73 3,07 11,72
gauche de Q/Quit max 0,37 0,47 0,55 0,36 0,48 0,37
la fondation t (s) 2,86 2,72 2,71 2,86 2,71 2,86
6vrésidue|(mm) 2,56 6,18 6,92 2,51 6,44 2,61
&y max(Mm) | 0,00 1,75 1,13 0,00 2,04 0,00

t(s) 2,72 2,72 2,72
Cff)’r‘]tézt?oen'a OQuimax | 018 | 016 | 026| 020 017 0,18
t(s) 13,28 | 2,86 319| 13,23 351 13,28
dy resiquel(MM) | 1,24 1,41 1,84 1,43 1,43 1,24
dy max (Mm) 1,29 | 10,18| 9,89 0,54/ 11,01 1,36
Extrémité t(s) 2,86 2,71 2,71 2,86 2,71 2,86
droitedela |  Q/Quit max 0,35 0,36 0,40 0,35 0,36 0,35
fondation t (s) 11,72 | 3,08 307 11,73 3,07 11,72
dy resiquel(MM) | 2,14 2,84 3,19 2,23 2,80 2,16
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Déplacement horizontal au sommet du mur de refend B1- Séisme 02 - M
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Figure V.10 : Déplacement au sommet du mur de defel| —  modele 2D

***** Modéle 2D - torsio
— - - Modéle 3D - uni

toutes les analyses — Séisme 01 — Profil de sol INF | —— Modele 3D - bi

M2 reposant sur une fondation dimensionnée poypigur
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Figure V.11 : Cisaillement a la base du mur demef2 reposant sur une fondation

dimensionnée pour Mpour toutes les analyses — Séisme 01 — ProibdeNF
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Moment a la base du mur de refend M2 - Séisme 02Mn
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Figure V.12 : Moment a la base du mur de refendréfdsant sur une fondation

dimensionnée pour Mpour toutes les analyses — Séisme 01 — ProibdeNF
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Figure V.13 : Déplacement vertical de I'extréemigdighe de la fondation de M2

dimensionnée pour Mpour toutes les analyses — Séisme 01 — ProibdeNF
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Déplacement vertical centre de la fondation de M2 Séisme 02 - M
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Figure V.14 : Déplacement vertical du centre dietadation de M2 dimensionnée pour
Mp, pour toutes les analyses — Séisme 01 — ProfibteNF
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Figure V.15 : Déplacement vertical de I'extrémitéite de la fondation de M2

dimensionnée pour Mpour toutes les analyses — Séisme 01 — ProfbtdeNF
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Déplacement horizontal au sommet des murs de refendséisme 02 - M
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Figure V.16 : Déplacement au sommet des murs éadeakposant M1/ M6
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sur des fondations dimensionnées pour-Mséisme 01 — Analyse |~ _ 5
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sol INF
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Figure V.17 : Cisaillement a la base des murs ndereposant sur des fondations
dimensionnées pour M- Séisme 01 — Analyse dynamique temporelle naalie 3D
unidirectionnelle — Profil de sol INF
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Figure V.18 : Moment a la base des murs de refepdsant sur des fondations

dimensionnées pour M- Séisme 01 — Analyse dynamique temporelle naalie 3D
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Figure V.19 : Déplacement vertical de I'extréemigdighe des fondations dimensionnées

pour My, — Séisme 01 — Analyse dynamique temporelle nagalie 3D unidirectionnelle

— Profil de sol INF
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Déplacement vertical centre des fondations - Séisnf - M,
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Figure V.20 : Déplacement vertical du centre deslfbions dimensionnées pour M
Séisme 01 — Analyse dynamique temporelle non-lieéd unidirectionnelle — Profil
de sol INF
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Figure V.21 : Déplacement vertical de I'extréemitéite des fondations dimensionnées
pour My — Séisme 01 — Analyse dynamique temporelle nagalie 3D unidirectionnelle
— Profil de sol INF
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Figure V.22 : Déplacement au sommet des murs éadekposant | ——— M2
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sur des fondations dimensionnées poyrMseisme 01 — Analyse Ma
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Figure V.23 : Cisaillement a la base des murs fidereposant sur des fondations
dimensionnées pour M- Séisme 01 — Analyse dynamique temporelle nagalie 3D

bidirectionnelle — Profil de sol INF
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Figure V.24 : Moment a la base des murs de refepdsant sur des fondations
dimensionnées pour M- Séisme 01 — Analyse dynamique temporelle nadalie 3D
bidirectionnelle — Profil de sol INF
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Figure V.25 : Déplacement vertical de I'extrémittighe des fondations dimensionnées
pour M, — Séisme 01 — Analyse dynamique temporelle nagalne 3D bidirectionnelle
— Profil de sol INF
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Déplacement vertical centre des fondations - Séisnf - M,
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Figure V.26 : Déplacement vertical du centre deslions dimensionnées pour M
Séisme 01 — Analyse dynamique temporelle non-lieéd bidirectionnelle — Profil de
sol INF
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Figure V.27 : Déplacement vertical de I'extrémitéite des fondations dimensionnées
pour M, — Séisme 01 — Analyse dynamique temporelle nggalhe 3D bidirectionnelle
— Profil de sol INF



