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1 Introduction
Les tremblements de terre sont parmi les phénomènes naturels ceux qui, depuis longtemps,
frappent le plus l’imagination de l’homme. En effet, ils sont brusques et soudains, et les victimes
qu’ils causent en quelques instants peuvent se compter par milliers. Ils revêtirent longtemps un
caractère plus mystérieux encore car ils ébranlaient la croyance innée de l’homme en la fix-
ité de la terre. Même si aujourd’hui les origines physiques des tremblements de terre sont de
mieux en mieux connus, la puissance des secousses étonne encore parfois. Qui a subi un trem-
blement de terre modéré ou fort dans un bâtiment en béton armé s’effraie de l’impression de
facilité avec laquelle les murs et les planchers s’ébranlent, perturbant la croyance de l’homme
moderne en la solidité des constructions en béton armé. Aucune autre force naturelle ne peut
en un temps aussi court accumuler autant de dommages et de victimes. Les exemples catas-
trophiques les plus contemporains, tels que le séisme d’Izmit (Turquie, 1999, Mw=7.6), de Kobe
(Japon, 1995, Mj=7.3), de Boumerdès (Algérie, 2003 Mw=6.7), du Kashmir (Pakistan, 2005,
Mw=7.6), du Sichuan (Chine, 2008, Mw=7.9) montrent la fragilité des environnements urbains
face à la puissance destructrice de ces événements. Que l’on soit en Chine, en Algérie, en
Turquie ou en Italie, les mêmes observations se répètent: les bâtiments les plus fragiles sont
très endommagés, les constructions anciennes en maçonnerie ou en terre résistent les moins,
les écoles subissent très souvent de plein fouet les secousses, les zones de destructions sont
très dispersées sans logique géographique claire et les populations sont souvent prises par
surprise. Pourtant, derrière ces observations générales et répétitives se cache une logique sci-
entifique évidente qui mieux maîtrisée et mieux contrôlée permettrait de réduire l’impact de ces
séismes sur les zones urbaines.

Déjà, en son temps, Rousseau avait pointé du doigt les incohérences urbaines de Lisbonne
qui avaient conduit à amplifier l’impact du séisme de 1755. Nous sommes alors au XVIIIme siè-
cle et l’origine des secousses sismiques reste encore un mystère: on parle d’êtres imaginaires
remuants à l’intérieure de la terre, d’effondrement de gigantesques cavités souterraines, et les
secousses de la terre sont naturellement considérées comme des punitions infligées par le ciel.
Paul Lemoine (1928) rapporte qu’à la suite d’un léger tremblement de terre se produisant dans
la Somme en 1756, les habitants de nombreuses communes se rendirent nu-pieds à la chapelle
voisine. Nous sommes alors loin de la tectonique des plaques et de l’origine scientifique des
tremblements de terre et pourtant la modernité née du siècle des lumières qui voulait soulager le
sort des hommes en les rendant ”maîtres de toutes choses” amène Rousseau à reconsidérer les
causes de la catastrophe de Lisbonne. Le 1er novembre 1755, la ville entière est anéantie par un
tremblement de terre qui provoque une secousse morale dans l’Europe. A l’époque, les progrès
de la connaissance scientifique avaient suscité une école de pensée, l’optimisme, qui dominait
la vie intellectuelle d’alors. Elle reposait sur la certitude que l’homme pouvait connaître toutes
les lois ordonnant l’univers et que ces dernières étaient d’ordre divin, lui-même harmonieux et
fondamentalement bon. Lors du séisme de Lisbonne, tout le système métaphysique, qui étab-
lissait que le mal, d’origine divine, n’était qu’un ” effet de perspective ” dans la meilleure des
créations possibles, s’effondre. Tandis que Voltaire récuse toute justification du mal d’origine
divine, Rousseau en 1756 lui répond que si l’on ” n’avait point rassemblé là vingt mille maisons
de six à sept étages et que si les habitants de cette grande ville eussent été dispersés plus
également, et plus légèrement logés, le dégât eût été beaucoup moindre, et peut-être nul ”.

Par cette phrase, Rousseau résume à lui seul les observations faites depuis, lors de chaque
tremblement de terre. Il exprime clairement l’antropisme de toute catastrophe dite naturelle.
Sans tomber dans l’excès d’une “rousseauisation” excessive qui ferait peser sur l’homme la
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responsabilité de toutes les catastrophes naturelles, on constate une connexion forte entre le
phénomène naturel, l’action de l’homme et la catastrophe: c’est la relation classique avec laque-
lle débute chaque exposé abordant les notions de risque, d’aléa et de vulnérabilité. Le risque
R est par définition la réunion d’un aléa A, d’une vulnérabilité V à cet aléa et de la valeur de
l’élément exposé E :

R = A.V.E (1)

Voici les définitions données lors de la Décennie Internationale pour la Prévention des Catas-
trophes Naturelles [102].

• Risque : « Espérance mathématique de pertes en vies humaines, blessés, dommages
aux biens et atteinte à l’activité économique au cours d’une période de référence et dans
une région donnée, pour un aléa particulier ».

• Aléa : « Evénement menaçant ou probabilité d’occurrence dans une région et au cours
d’une période données, d’un phénoméne pouvant engendrer des dommages ».

• Eléments exposés ou éléments à risque : “ Population, constructions et ouvrages de
génie civil, activités économiques, services et infrastructures publiques, etc., exposés à
un aléa ”. Un élément exposé ayant une valeur constitue un enjeu.

• Vulnérabilité : « Degré de perte (de 0 % à 100 %) d’un élément à risque résultant d’un
phénoméne susceptible d’engendrer des victimes et des dommages matériels ».

On pourrait débattre longtemps sur la définition et les limites de ces notions, suivant que
l’on se place du côté du sismologue, de l’ingénieur ou du sociologue. Coburn et Spence [84]
rappellent cependant qu’au cours du dernier siécle, le coût des séismes ramené à la valeur de
l’année 2000 est de l’ordre de mille milliard de dollars. Rapporté par an, ils constatent que cette
valeur augmente au cours du XXme siècle, essentiellement à cause de l’augmentation et de la
concentration des populations dans des grands centres urbains exposés à un aléa sismique fort.

Pourtant, depuis un siècle, l’aléa ou encore le nombre de séismes par an, n’a ni augmenté
ni diminué: seul la vulnérabilité des milieux a évolué. En effet, quelque 50 000 tremblements
de terre se produisent en moyenne chaque année, résultat des mouvements de plaques tec-
toniques. Parmi ces 50 000 événements, quelques uns sont d’une magnitude potentiellement
dévastatrice. En dépit de l’amélioration de notre connaissance depuis la confirmation de l’existence
de la tectonique des plaques avancée en 1912 par Wegener et confirmée par Hess [157] et Deitz
[101], il est toujours impossible de connaître exactement où et quand se produiront les prochains
grands tremblements de terre. Ce que l’on connaît par contre, c’est l’énorme croissance de la
population urbaine située le long des lignes de faille sismiques connues, ce qui rend plus que
probable le fait que les futures catastrophes surpasseront celles de San Francisco ou Tokyo (Fig.
1A). Non seulement le nombre de personnes à risque est plus élevé que jamais, mais la concen-
tration des richesses et des infrastructures modernes dans les mégapoles pourrait provoquer un
tremblement de terre en zone urbaine infiniment plus dévastateur en termes économiques que
le tremblement de terre de Kobe en 1995, qui a pourtant causé des pertes économiques de plus
de 100 milliards de dollars, ce qui en fait, à ce jour, l’une des catastrophes naturelles les plus
coûteuses de tous les temps. En France, nous ne sommes pas en reste. La sismicité modérée
de notre pays conduit à un oubli rapide (voir un déni) du risque sismique. Pourtant, un séisme
historique majeur a eu lieu au XXme siècle qui produisit des effets importants dans la région ru-
rale de Lambesc (Aix-en-Provence). Pour une magnitude estimée supérieure à 6, ce séisme dit
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séisme de Lambesc (1909), a servi de base en 1982 à une simulation du Ministère en charge de
l’environnement [246] afin d’évaluer quel impact ce séisme aurait s’il se produisait maintenant.
Cette simulation conclut alors à des effets directs et indirects majeurs sur les constructions, les
vies humaines et l’économie, cette région ayant subi des transformations socio-économiques
importantes depuis 1909.

C’est l’effondrement des bâtiments qui tue les gens, pas l’intensité des tremblements de
terre eux-mêmes. De lourdes pertes sont causées non pas tant par les tremblements de terre
que par les constructions qui ne sont pas dimensionnées pour répondre à des secousses im-
portantes. En réduisant la vulnérabilité, on réduit le risque induit par l’aléa. Cette réduction
doit être raisonnable, c’est-à-dire qu’il n’est pas question de réduire la vulnérabilité de façon à
supporter n’importe quel type de séisme. Elle ne pourra donc être effective et efficace que si
l’aléa est connu et défini précisemment. C’est tout l’enjeu de la sismologie urbaine de com-
prendre les phénomènes contrôlant la réponse des éléments de construction, leur interaction
avec le mouvement du sol et de trouver le moyen de définir l’aléa sismique local en cohérence
avec l’élément urbain. Ohta et al. [270] montrent ainsi Fig. 1B que la perte économique suite
à un séisme va dépendre évidemment du niveau de sismicité mais surtout de la qualité des
constructions et de l’investissement parasismique, qui se retrouvent à la fois dans des principes
de construction adaptés et dans la définition de l’aléa sismique.

Dans la littérature scientifique, on retrouve le terme ”sismologie urbaine” dans des études es-
sentiellement consacrées à l’analyse et à l’interprétation de la sismologie enregistrée en milieu
urbain, en relation avec des prédictions de dommages. Ainsi, Meremonte et al. [250] abordent
la sismologie urbaine comme l’interprétation des dommages observés dans la région de Los An-
geles suite au séisme de Northridge (1994) par la présence d’effets de site importants. En 2006,
Ritter et al. [291] abordent également la sismologie urbaine uniquement d’un point de vue du
mouvement du sol pour expliquer les dommages des séismes passés observés dans Bucarest
(Roumanie). Dans le bassin de Taiwan, l’analyse de la sismicité se justifie par la présence d’une
zone à risque sismique important car l’aléa y est très fort, la population très dense et les effets
de site évidents. Là encore, Wang [348] énonce la sismologie urbaine par un niveau de risque
important, mais seul l’aléa local, c’est-à-dire le mouvement du sol dans le bassin de Taipei, est
concerné par cette étude.

La sismologie urbaine consiste à s’intéresser simultanément à la définition de l’aléa local, à
la réponse et au comportement des structures sous séismes mais également à la particularité
du champ d’onde que l’on peut observer en zone urbaine. Finalement, on s’intéressera à la sis-
mologie urbaine afin de pouvoir comprendre la répartition des dommages sismiques en milieu
urbain, qui dans certains cas peut montrer des variations latérales importantes, sur des courtes
distances, mais aussi faire apparaître des endommagements très localisés dans les structures
(Fig. 2). Comprendre ces observations nécessite d’intégrer l’ensemble du milieu urbain, depuis
le mouvement du sol jusqu’à la réponse de la ville.

Le milieu urbain présente des caractéristiques sismologiques particulières et intéressantes
à plus d’un titre. L’analyse du champ d’ondes sismiques en milieu urbain a montré l’importance
des formations sédimentaires de surface sur le mouvement sismique. On sait en particulier
depuis 1985 et le fameux séisme de Michoacan (Mexique) les conséquences que peuvent en-
traîner des formations très molles et des remplissages sédimentaires à géométrie complexe (2D
ou 3D) sur le mouvement du sol. Le cas de Mexico est d’autant plus intéressant que l’épicentre
du séisme était très éloigné de la ville et que la similitude des fréquences du sol et de certains
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A B

Figure 1: A: Villes mondiales exposées à un niveau de risque élevé, calculé comme le nombre
probable de destruction de foyers pour le séisme caractéristique à 500 ans de période de retour
(d’après [84]). B: Nombre de victimes et pertes économiques liés au séisme par pays (d’après
[270]). La position des pays sur cette figure est fonction de leur niveau de sismicité ainsi que
du niveau de vulnérabilité de leur parc immobilier et du niveau d’investissement en protections
parasismiques. Les pays les plus sismiques seront ainsi vers le coin en haut à droite et les
moins sismiques vers le coin en bas à gauche. La ligne entre ses deux coins séparent les pays
les plus riches (au-dessus de la ligne), c’est-à-dire avec une meilleure prise en compte du risque
sismique, des pays plus pauvres (en dessous de la ligne).

bâtiments a été la cause des dommages les plus importants. Malheureusement, des effets de
site de nature géologique s’observent dans la plupart des villes situées en zones sismiques. De
fortes variabilités latérales du mouvement du sol peuvent ainsi apparaître. Pour réduire le risque
sismique en milieu urbain, il faut pouvoir les identifier, les caractériser et les intégrer à la défi-
nition de l’aléa local. Tandis que les pays à forte sismicité peuvent se permettre le déploiement
de grands instruments de mesures de l’activité sismique (Japon, Californie, Taiwan…), il faut
également pouvoir cartographier la variabilité des effets d’un séisme sur une ville exposée à
une sismicité modérée avec des méthodes adaptées au niveau de sismicité. Après un rappel
bref de l’origine physique des effets de site et de leurs conséquences sur le mouvement sis-
mique, le document détaillera quelques méthodes d’observation et de reconnaissance de ces
effets à travers des exemples précis.

Tandis que le risque sismique consiste bien souvent à aborder séparément l’aléa et la vul-
nérabilité, il est légitime de se demander si l’urbain peut modifier, perturber voir contaminer le
mouvement sismique incident. On sait bien qu’une onde sismique est sensible à toute hétérogénéité
qu’elle rencontre, surtout quand celle-ci possède des propriétés différentes de l’environnement
où elle se trouve. Pourquoi ne pas alors considérer les bâtiments comme des points rigides et
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Izmit, 1999 Kobe, 1995

Figure 2: Exemple de variabilité latérale des dommages sismiques observée lors du tremble-
ment de terre Izmit (Turquie) de 1999 (gauche) et dommage localisé dans une structure moderne
au cours du séisme de Kobe (Japon) de 1995 (droite). Source web: Kandilli Observatory and
Earthquake Research Institute, Istanbul, Turquie, www.eas.slu.edu - Kobe: source inconnue.

oscillants, perturbant le champ d’onde en milieu urbain? Cette question est d’autant plus per-
tinente en présence d’un habitat dense et massif, ce qui à l’aube du XXIme siècle semble être
l’évolution majeure des grandes concentrations urbaines. Cette interrogation sera au coeur de
cette deuxième partie, illustrée par des observations et des simulations réalisées ces dernières
années.

Enfin, caractériser les effets de site est d’autant plus critique que le bâti existant va lui-même
présenter des hétérogénéités. Des époques de construction différentes, des techniques et des
matériaux qui évoluent, des dispositions architecturales qui transformèrent le gabari des édi-
fices font que l’environnement urbain est très hétéroclite. La réponse urbaine va donc varier
d’un point à l’autre de la ville. En conséquence, la nécessité – particulièrement dans notre
”vieille Europe” – de traiter le problème de l’existant, et ce toujours avec des moyens très lim-
ités, conduit à proposer des méthodes d’analyse de la vulnérabilité à l’aide de méthodes adap-
tées au contexte sismologique. Dans cette troisième partie, les objectifs et l’état de l’art des
méthodes d’évaluation de la vulnérabilité sismique seront présentées. On distinguera en par-
ticulier l’approche expérimentale s’appuyant sur la recherche des caractéristiques dynamiques
d’un bâtiment de l’approche empirique, mieux adaptée à l’échelle globale (une ville entière).
L’utilisation des enregistrements de vibrations ambiantes en structure comme moyen simple et
rapide d’auscultation dynamique sera particulièrement détaillée dans la quatrième partie.

Des efforts et des avancées scientifiques ont été réalisées depuis l’événement de Lisbonne.
Des formations sédimentaires, un habitat hétérogène de plus en plus concentré sont les ingré-
dients d’une sismologie des villes bien différente de la sismologie des champs.
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2 Mouvement du sol en milieu urbain et effets de site

2.1 Paramètres du mouvement du sol
De la même façon que la magnitude d’un séisme a été ”inventée” de façon à ranger les séismes
dans une échelle et à les classer les uns par rapport aux autres [289], l’importance du mouve-
ment du sol est classée selon des paramètres. Plutôt que le séisme lui-même, ils représentent
ses effets en un lieu donné, calculés à partir d’un enregistrement du mouvement du sol ou sur
la base d’observations post-sismiques. Dans la littérature, un grand nombre de paramètres ex-
istent, certains empiriques d’autres plus physiques. Dans ce document, seuls les plus courants
et en rapport direct avec le milieu urbain seront détaillés.

2.1.1 L’intensité macrosismique

La magnitude n’est pas suffisante pour définir l’importance d’un séisme sur un milieu urbain. En
effet, en fonction de la distance à la source et de certaines conditions locales, les effets d’un
séisme peuvent être plus importants alors même que la magnitude est plus faible. L’agression
du mouvement du sol sur une structure est quantifiée en fonction d’une intensité sismique, ou
intensité macro-sismique. Macro-sismique car elle est généralement utilisée afin de regrouper
les effets du séisme en zones d’intensité homogène, englobant une région et définissant ainsi
des contours d’égale intensité, ou isoséistes. En général, l’intensité diminue avec la distance
mais des conditions particulières telles que des effets de site ou des effets de directivité liés à
la position et à l’orientation de la source peuvent dans certains cas créer des anomalies dans
les cartes macro-sismiques (Fig. 3).

Plusieurs échelles d’intensité existent (Fig. 4). Les plus anciennes étaient essentiellement
basées sur l’observation des effets du mouvement du sol sur l’homme et son environnement
direct (vibrations des objets, ressenti en fonction de sa position et de son activité). L’échelle
d’intensité de Mercalli établie en 1902 puis Mercalli Modifiée en 1956 (IMM), certainement la
plus ancienne et la plus utilisée, comprend 12 niveaux, depuis le plus faible (I: non ressenti par
personne) jusqu’au plus considérable (XII: destruction totale). Plusieurs échelles ont été pro-
posées depuis, en fonction des époques et des régions d’application. Actuellement en Europe,
l’échelle EMS98 (European Macrosismic Scale, [139]) a été adoptée par la communauté eu-
ropéenne comme un standard. Elle contient 12 niveaux et en plus du ressenti, elle intègre les
dommages observés en fonction de la qualité de la construction. Ainsi, elle a permis de définir
un niveau de dommage (ou échelle de dommage) et une typologie des constructions en fonction
de leur vulnérabilité sismique. Cette échelle sera abordée en détail dans la partie III.

Il est important de noter que ces échelles ont permis de classer et d’évaluer l’importance des
séismes historiques pour lesquels aucune donnée physique n’était disponible. En analysant les
écrits historiques qui racontaient les phénomènes, il est possible de positionner grossièrement
l’épicentre et d’évaluer l’importance de l’événement. L’activité d’observation des tremblements
de terre est une discipline récente et le fait d’augmenter la période d’observation, même de
façon empirique, contribue à améliorer la définition de l’aléa et participe ainsi à la réduction du
risque sismique, en particulier dans des pays à sismicité moyenne. Pour cela, il existe de nom-
breuses relations empiriques donnant l’équivalence en magnitude de l’intensité macro-sismique
ou épicentrale, c’est-à-dire sur la zone de l’épicentre, calées sur des séismes récents. D’autres
tentatives existent pour relier le mouvement du sol et l’intensité sismique.
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Figure 3: Intensités macrosismiques (échelle MSK) d’après le Bureau Central Sismologique
Français (BCSF) du séisme d’Epagny (Annecy, France) du 15 juillet 1996 (ML=4.8 source Ré-
NaSS).

Les intensités sont essentiellement établies sur la base d’enquêtes réalisées sur le terrain,
auprès de la population et des collectivités locales, afin de décrire le ressenti de la popula-
tion et de relever les dommages. Des tentatives sont faites actuellement pour améliorer la
collecte d’information afin de prévenir et d’informer en alerte les autorités. Le Bureau Central
Sismologique Français (BCSF) basé à Strasbourg, propose depuis quelques années un ques-
tionnaire en ligne permettant une première évaluation rapide des intensités. L’utilisation des
photo-aériennes et satellites tentent également d’évaluer les contours des zones les plus en-
dommager (e.g., [294] [78] [244]): ces informations doivent permettre d’améliorer la gestion
de crise et la mise en place de plan de secours à l’échelle d’une nation ou d’un continent.
Cependant, l’intensité se base également sur le ressenti de la population. Actuellement, le
Centre Sismologique Euro-Méditerranéen EMSC/CSEM, basé à Paris, explore de nouvelles
approches pour identifier en temps réels comment une secousse a été perçue et limiter ses
contours géographiques [45]. Sachant que les populations cherchent de plus en plus à acquérir
de l’information, le CSEM/EMSC contrôle en permanence le nombre d’accès à son site internet,
en repérant le lieu de la connexion par ces adresses IP. L’exemple Figure 5 montrent ainsi que
avant même d’avoir reçu une information des réseaux de surveillance sismique, le CSEM/EMSC
pouvait avoir une première information, certes empirique, sur l’occurrence d’un séisme, unique-
ment en fonction des connexions internet. On peut ainsi imaginer l’importance d’un séisme en
couplant photographies satellites et connexions (ou absence de connexions) .
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Figure 4: Historique des échelles d’intensité macrosismique (d’après [84]).

2.1.2 Indicateurs de nocivité du mouvement du sol

Rapidement après les premiers enregistrements du mouvement du sol, les ingénieurs-sismologues
ont vite compris que des informations basiques pouvaient être extraites de ces enregistrements
pour des applications en sismologie de l’ingénieur et en génie parasismique. En effet, dans
les trois directions, c’est une information indispensable afin de dimensionner une structure
résistante au séisme. C’est en partie pour cela que les réseaux accélérométriques se sont
généralisés dans les pays les plus sismiques (Californie, Japon, Mexique) à partir des années
1930. Evidemment, tandis qu’au commencement les stations étaient peu nombreuses et très
réparties, il a fallu attendre longtemps avant de se rendre compte de l’apport de ces réseaux
sur la compréhension du mouvement sismique en milieu urbain. Cependant, rapidement les
réseaux se sont étendus et de nombreuses informations ont été collectées tandis que le nom-
bre d’observations augmentaient.

Parmi les réseaux les plus ”incroyables”, on peut citer ceux de Taiwan et du Japon qui possè-

19



Figure 5: Augmentation des connexions internet au site du CSEM/EMSC suite à un tremblement
de terre en Grèce (d’après [45]).

dent un nombre incroyable de stations et fournissent des données en grande quantité, permet-
tant toutes les configurations possibles [332] [265]. Par exemple, l’échantillon d’information sur
le couple magnitude/distance ou accélération maximale/condition de site est quasiment complet
et de nombreuses avancées scientifiques ont été faites grâce aux données japonaises (e.g.,
[285] [90]). En France, le réseau accélérométrique permanent RAP (http://www-rap.obs.ujf-
grenoble.fr) existe depuis 1996 et a lui aussi contribué à l’évaluation de l’aléa sismique français
[280].

Avec l’apparition d’un nombre de plus en plus important de données, on constate que le
mouvement du sol va être très variable. La Figure 6 montre tout un panel de données ac-
célérométriques, d’allures très variables, pour différentes valeurs de magnitude et de distance.
On observe des accélérations maximales du même ordre de grandeur pour des magnitudes
différentes. Cette observation montre que pour des champs proches, la valeur d’accélération
est contrôlée par la source (et en particulier la chute de contrainte) tandis qu’en champ lointain
l’accélération va essentiellement être contrôlée par la distance à la source. Les stations sur
sites sédimentaires montrent aussi des amplitudes plus fortes, liées aux problèmes des effets
de site. Par contre, la magnitude va fortement influencer la durée de la secousse, ainsi que
le site considéré puisque pour un même séisme, enregistré à une distance identique, la trace
ne va pas avoir la même durée. Les conséquences directes de ces variations vont porter sur
l’amplitude maximale du mouvement (lois d’atténuation spécifiques), sur la durée de la sec-
ousse et sur le contenu fréquentiel, trois caractéristiques qui vont avoir des implications sur
la réponse des structures, et donc sur leur intégrité. Avec ces enregistrements, une réflexion
a rapidement débuté afin d’en extraire des informations permettant de faire le lien direct avec
l’endommagement des structures. De nombreux paramètres ont alors été proposés, afin de
rechercher un indicateur de la nocivité de la secousse.

1. Accélération, vitesse, déplacement. L’accélération maximale du sol (ou PGA: Peak
Ground Acceleration) est la valeur la plus facile à extraire de l’accélérogramme. Elle cor-
respond au maximum de la valeur absolue de l’accélération. Du fait de sa simplicité, elle a
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Figure 6: Exemples d’accélérogrammes extraits de la base de données du Réseau Ac-
célérométrique Permanent RAP (http://www-rap.obs.ujf-grenoble.fr), montrant la variabilité du
mouvement sismique en fonction de la distance, de la magnitude et des conditions de site.

été très utilisée pour caractériser l’importance de mouvement du sol. Cependant, comme
nous l’avons vu sur la figure 6, elle ne donne qu’une description partielle du mouvement,
en considérant le mouvement à période nulle. La vitesse et le déplacement maximum du
sol (soit PGV et PGD pour Peak Ground Velocity et Peak Ground Displacement) s’obtient
en intégrant le signal accélérométrique. Le processus d’intégration est délicat puisque des
hautes périodes vont être introduites dans le processus d’intégration. Cela était d’autant
plus vrai que les premiers accélérogrammes analogiques étaient numérisés et des biais
sur le temps d’origine et sur la ligne de base pouvaient introduire des erreurs d’évaluation
des PGD et PGV. Avec les signaux numériques, les corrections sont plus faciles mais suiv-
ant la qualité des appareils, il est nécessaire d’appliquer un processus soigné. Ces deux
paramètres sont d’autant plus importants que les vitesses ont un pouvoir destructeurs im-
portants sur les structures, en particulier parce que la vitesse caractérise les fréquences
intermédiaires, celles qui concernent les structures. Tandis que vitesse et déplacement
s’expriment en unité SI (m/s et m), l’accélération peut s’exprimer en m/s2 mais, cepen-
dant, on emploie bien souvent l’unité g pour exprimer l’accélération en pourcentage de
l’accélération de la gravité.

On observe Fig. 7 que la seule information sur l’amplitude maximale du sol ne convient
pas pour définir un accélérogramme puisque la durée et le contenu fréquentiel de la sec-
ousse sismique ne sont pas du tout intégrés dans le PGA, PGD ou PGV. Cependant, les
valeurs de PGA restent très utilisées en particulier pour définir des modèles de prédic-
tions empiriques du mouvement du sol, qui interviennent en particulier dans l’élaboration
des cartes d’aléa probabiliste. Un des enjeux actuels de la recherche tente de réduire
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l’incertitude des modèles prédictifs, en essayant d’identifier l’origine de la variabilité ob-
servée du mouvement sismique. On sait par exemple que l’atténuation augmente avec la
distance et que les conditions de site vont introduire une variabilité importante. Cependant,
Pousse et al. (2008) ont montré récemment (Fig. 8) que les lois de prédiction basées sur
des données de séisme de magnitude forte s’atténuaient moins rapidement avec la dis-
tance que pour les séismes modérés. Il convient alors de s’interroger sur la variabilité
introduite par la source sismique elle-même. Cette variabilité a été observée par Atkin-
son [25] et Douglas et al. [105], qui montrèrent que des séismes de même magnitude,
localisés au même endroit et enregistrés par la même station, donnaient une variabilité
importante du mouvement sismique.

Figure 7: Exemples d’enregistrements d’un fort (gauche) et d’un petit (droite) mouvement du sol
en accélération (rangée 1), accélération filtrée entre 0.1 et 30 Hz (rangée 2), en vitesse (rangée
3) et en déplacement (rangée 4), d’après le groupe de travail NA5 du projet européen NERIES
[316].

2. Intensité, énergie. L’importance du mouvement du sol peut être décrite par plusieurs
grandeurs physiques représentant l’énergie ou l’intensité du signal. La plus courante est
appelée l’Intensité d’Arias Ia [21] définie comme la somme du carré de l’accélération,
calculée sur la durée du signal, soit l’expression:

Ia =
π

2g

∫ ∞

0

a2(t)dt (2)

L’intensité d’Arias est un paramètre qui rend compte du pouvoir destructeur d’un séisme.
Plusieurs corrélations existent entre la valeur de Ia et la résistance des structures, mais
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Figure 8: Exemple d’atténuation par rapport au lois européennes

aussi la liquéfaction et les déclenchements de glissements de terrain. Par conséquent,
des modèles empiriques d’atténuation de l’Ia existent dans la littérature [324] qui prédis-
ent la variation de ce paramètre en fonction de la magnitude de moment et de la distance.

Housner propose également en 1952 un paramètre d’intensité, appelé Intensité d’Housner
[168] ou Response Spectrum Intensity, basé sur la somme entre 0.1 et 2.5 secondes
de la réponse en vitesse d’un oscillateur à un Degré-de-Liberté (1-DDL) (voir § 2.1.3),
d’amortissement ζ (généralement égale à 5%), qui s’exprime ainsi:

IHousner(ζ) =
∫ 2.5

0.1

Sv(ζ, T )dT (3)

Enfin, le diagramme d’Husid [180] correspond à l’évolution temporelle de l’énergie sis-
mique normalisée par la totalité de l’énergie contenue dans le signal. Ce paramètre, très
utilisé, s’exprime par:

Husid =

∫ t

0
a2(t)dt∫ ∞

0
a2(t)dt

(4)

Des corrélations existent entre ce paramètre et la quantité de dommage, comme l’exemple
proposé par Elenas and Meskouris [114] montré Fig. 9 lors du séisme de Kobé, qui repro-
duit l’évolution de l’Husid avec la variation de l’endommagement.

3. Durée. Le calcul de la durée se doit d’être précis et indépendant de l’acquisition puisque
selon l’instrument, la fin d’une sollicitation considérée comme le moment où celle-ci n’est
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Figure 9: Evolution temporelle du taux de dommage d’une structure en fonction du diagramme
Husid calculé sur un accélérogramme du séisme de Kobe (d’après [114])

plus perceptible, va être extrêmement dépendant de la sensibilité et de l’amortissement
de la chaîne d’acquisition, composée du capteur et de la carte d’acquisition. Trifunac et
Brady [329] proposèrent ainsi un paramètre caractérisant la phase forte de la sollicitation
et donc limitée en temps. Ils calculent la durée sur le diagramme Husid comme l’intervalle
de temps compris entre 5 et 95% de l’énergie totale (Fig. 10). On constate que pour des
séismes proches, la durée sera plus courte que pour des séismes lointains, tandis qu’en
fonction de la magnitude, la durée sera d’autant plus longue que la magnitude sera élevée.

4. CAV. Plus récemment, un autre paramètre utilisé pour évaluer la puissance destructrice du
mouvement du sol a été proposé: la CAV , ou Cumulative Absolute Velocity, qui s’exprime
par :

CAV =
∫ T

0

|a(t)|dt (5)

La CAV représente la surface comprise entre le graphe de l’accélérogramme et l’axe des
temps. Elle est de plus en plus utilisée pour évaluer le dommage d’une zone car des
relations empiriques sur des données post-sismiques semblent montrer des corrélations
intéressantes. Une des raisons est que, contrairement au déplacement et à l’accélération,
la vitesse représente le mouvement du sol dans une bande de fréquence intermédiaire,
celle qui correspond à celles des structures. Sur la figure 11, on constate que la variabilité
des CAV pour une intensité donnée est plus faible que celle de l’intensité d’Arias, ce qui
conduit de nombreux auteurs à utiliser ce paramètre de mouvement du sol afin de proposer
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Figure 10: �Durée du mouvement sismique calculée sur un enregistrement du séisme de Mar-
tinique (29 novembre 2007, Mw=7.4) à la station RAP MATR, et calculée selon Trifunac et Brady
[329])

des relations entre dommages aux structures et mouvement du sol [53].

2.1.3 Le spectre de réponse

Il n’y a pas de paramètres satisfaisant pour l’ingénieur permettant d’intégrer l’ensemble des
caractéristiques du mouvement du sol qui vont influencer la réponse de la structure. C’est pour
cela qu’a été introduite la notion de spectre de réponse qui permet de caractériser le mouvement
du sol en fonction de la réponse d’un oscillateur à 1 degré de liberté (soit 1-DDL). Il est convenu
alors d’utiliser un spectre de réponse pour définir le mouvement sismique pour l’ingénieur. En
effet, il donne une information de l’accélération maximale que la structure devra supporter et il
caractérise l’énergie sismique maximale.
Grâce à l’utilisation de l’intégrale de Duhamel [83], on peut exprimer la réponse en accélération,
vitesse et déplacement, d’un oscillateur à 1-DDL, de caractéristiques ω et ζ par les équations
suivantes:

SD = |u(t)|max = | 1
ωD

(∫ t

0

üg(τ)e−ζω(t−τ) sin ωD(t − τ)dτ

)
|max (6)

SV = |u̇(t)|max = | −
∫ t

0

üg(τ)e−ζω(t−τ) cos ωD(t − τ)dτ (7)

+
ζ√

1 − ζ2

∫ t

0

üg(τ)e−ζω(t−τ) sin ωD(t − τ)dτ |max

SA = |ü(t) + üg(t)|max = |2ζω

∫ t

0

üg(τ)e−ζω(t−τ) cos ωD(t − τ)dτ (8)

+
ω(1 − 2ζ2)√

1 − ζ2

∫ t

0

üg(τ)e−ζω(t−τ) sin ωD(t − τ)dτ |max
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Figure 11: Correlation entre le dommage observé dans les structures (représenté en fonction
de l’intensité macrosismique) et les paramètres CAV et IA pour des bâtiments de classe de
vulnérabilité élevée (classe A) selon l’échelle EMS98 (d’après [53])

On peut montrer que pour des petites valeurs d’amortissement (ζ < 0.20), telles que celles
rencontrées dans les structures de génie civil, on a ζ ∼ ζ2 ∼ 0 et donc ω ∼ ωD. On peut donc
simplifier les équations précédentes en exprimant les relations existantes entre le déplacement,
la vitesse et l’accélération.

u̇(t) ≃ −
∫ t

0

üg(τ)e−ζω(t−τ) sin ωD(t − τ)dτ = ωu(t) (9)

ü(t) + üg(t) ≃ ω

∫ t

0

üg(τ)e−ζω(t−τ) sin ωD(t − τ)dτ |max = ω2u(t) (10)

Il est utile et pratique de définir les pseudo-spectres de réponse en vitesse et en déplacement
par les relations suivantes:

SPD(ζ, ω) = SA(ζ, ω)/ω2
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SPV (ζ, ω) = SA(ζ, ω)/ω (11)
(12)

Comme indiqué précédemment, cette caractérisation ne dépend pas que du mouvement du
sol mais aussi de la fréquence de vibration de l’oscillateur 1-DDL et de son amortissement. Ainsi,
pour un accélérogramme donné, et en supposant des valeurs discrètes de ω et ζ, il est possible
de calculer les valeurs discrètes de SA et de calculer les valeurs correspondantes des SPD et
SPV (Fig. 12). Cela signifie que pour un séisme donné, on peut connaître vitesse, accélération
et déplacement que devra subir cette structure, représentée par un oscillateur 1-DDL. On com-
prend bien le spectre de réponse ainsi présenté permet de mieux caractériser le mouvement
du sol pour l’ingénieur que l’intensité macrosismique ou les autres paramètres du mouvement
du sol telles que les valeurs maximales (PGA, PGV et PGD). En effet, cette réponse spectrale
montre directement la réponse d’une structure réelle d’amortissement et de fréquence donnés à
un séisme. Attention cependant de ne pas oublier que l’intégrale de Duhamel est une intégrale
valide en petite déformation et dans le domaine élastique du comportement de la structure. Ces
spectres de réponse sont finalement des spectres élastiques et on ne peut pas évaluer le dom-
mage final d’une structure uniquement en analysant les déformations données par le spectre
de réponse du mouvement du sol.
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Figure 12: Spectre de réponse en accélération du mouvement du sol enregistré par la station
MATR du Réseau Accélérométrique Permanent RAP lors du séisme de Martinique (Mw=7.4) du
29 novembre 2007 .

Cependant, la quantité maximale de la déformation élastique est selon certains auteurs une
indication pertinente de l’intensité du mouvement du sol, sur une bande de période caractéris-
tique de la plupart des structures. C’est pour cela que Housner [168] proposa une mesure de
l’intensité du mouvement sismique en définissant l’intégrale de la pseudo-réponse spectrale en
vitesse, sur une bande de fréquence comprise entre 0.1 et 2.5 secondes. Housner proposa
ainsi l’intensité spectrale par la relation:
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SI(ζ) =
∫ 2.5

0.1

SPV (ζ, T )dT (13)

On a vu précédemment la grande variabilité du mouvement du sol en fonction de la source
sismique (magnitude et mécanisme), de la distance (propagation et atténuation fréquentielle)
et des conditions de site (géologie régionale et effets de site). Dans la plupart des règles de
dimension (Américaine UBC [184], PS92 [286] ou EC8 [113]), on constate que les spectres de
réponse réglementaires sont donné en fonction des niveaux de sismicité délimités par des zones
de sismicité homogène (le zonage réglementaire), en fonction de l’importance de la construction
(classe des bâtiments) puisque différents niveaux de performance sismique vont être considérés
et des conditions de site (classe de sol). On comprend bien que les effets de site vont avoir ainsi
une influence considérable dans la réponse de la structure puisque le mouvement à sa base va
être très perturbé par les conditions locales. C’est la notion des effets de site en milieu urbain
qui apparaît ici.

2.2 Aléa sismique local et effets de site
2.2.1 Origines et conséquences des effets de site

Lors des grands séismes historiques, l’analyse de la variabilité géographique des intensités a
amené les scientifiques à attribuer au sol des effets sur la distribution des dommages. Différents
types de sol affectés par les mêmes ondes sismiques peuvent ainsi moduler la sévérité des on-
des sismiques et par conséquence la distribution des dommages. C’est ce que l’on appelle les
effets de site. En général, on distingue les effets liés à la nature des sols de ceux liés à la to-
pographie.

Les effets liés à la topographie

Quelques observations réalisées en France et à l’étranger ont montré que le mouvement sis-
mique du sol était perturbé par la présence de topographie marquée. C’est l’hypothèse avancée
par Levret et al. [234] pour expliquer les dommages importants observés lors du séisme de
Lambesc (1906) sur le village de Rognes, situé sur un relief marqué (Fig. 13). Quelques ex-
emples montrent ailleurs des destructions plus marquées au sommet des reliefs: par exemple
lors du séisme de San Fernando (1971), Boore [43] observe des effets significatifs de la to-
pographie sur le mouvement du sol près du barrage de Pacoima. En 1990, Kawase et Aki
[203] affirment que des dommages particuliers, dans une zone très concentrée, ont été provo-
qués par l’amplification topographique du mouvement du sol lors du séisme de Whittier Narrows
(California, 1987). Spudich et al. [308] observèrent également des effets de site topographiques
lors du séisme de Northridge (Californie) de 1994. Ils déployèrent un réseau dense de stations
sismologiques sur le mont de Tarzana dans Los Angeles et observèrent de fortes amplifica-
tions du mouvement sismique générés par une série de répliques entre le haut et la bas du
mont. D’autres observations ont depuis été faites, comme lors des séismes du Chili de 1985
[63], de Kozani (Grèce) en 1995 [73] ou lors d’expériences spécifiques [227]. Des simulations
numériques 2D ou 3D [43] [34] [135] [47] [46] [22] montrent que l’effet principal de la topographie
est une amplification importante du mouvement du sol (30 à 100% selon les auteurs), dans des
bandes de fréquences étroites (2-15 Hz). La présence et la localisation de cette amplification
sont étroitement liées à la longueur d’onde incidente et à la géométrie de la pente.
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Figure 13: Le village de Rognes (13) détruit par le séisme de Lambesc de 1906. Les dommages
plus importants au sommet du relief laissent supposer des effets de site liés à la topographie.

Plusieurs origines physiques sont avancées pour expliquer l’effet topographique. Principale-
ment on note une origine liée à l’interférence entre la pente du relief et l’angle d’incidence des
ondes incidentes (essentiellement les ondes SV) rapportée par Kawase et Aki [203] et Pedersen
et al. [279]. Une deuxième origine viendrait des effets d’interférence des ondes incidentes et
diffractés dans la topographie, augmentant le mouvement du sol de surface [279]. Une troisième
origine rapportée par Sanchez-Sesma [295] attribue les effets topographiques à la focalisation
et la défocalisation des ondes le long de la surface topographique.

Même s’il ne fait aucun doute que de tels effets existent, la faible quantité de sites instru-
mentés pour l’observation de ce phénomène ne permet pas de conclure à des observations
statistiquement fiables, d’autant que certaines géométries a priori favorables n’ont pas montré
d’amplifications spectaculaires. Cependant, ils existent et il est recommandé de les prendre en
compte pour la définition des spectres de dimensionnement lors d’un projet de construction en
zone sismique. Dans les règles française, un coefficient empirique τ est préconisé qui traduit
la forme de la topographie mais il reste de nombreuses incertitudes quant à la pertinence de ce
coefficient.

Les effets liés à la nature du sol

Les effets de site de nature géologique ont quant à eux bénéficié d’un grand nombre de
retours d’expériences et d’observations systématiques. La plupart des villes exposées aux
séismes dans le monde ont présenté des dommages variables en fonction de la nature du
sol, d’autant plus qu’elles sont quasi systématiquement fondées sur des remplissages alluvion-
naires. Coburn and Spence [84] affirment que, entre des sols raides ou rocheux et des sédi-
ments mous, les intensités macrosismiques (qui quantifient finalement l’impact d’un séisme sur
une région donnée) peuvent varier d’un niveau de dommage. Pour les constructions les plus
faibles (par exemple en maçonnerie), cela peut correspondre à une augmentation des dom-
mages de l’ordre de 30%, qui se traduit en terme de pertes de vie humaine par une augmenta-
tion considérable des victimes. Il existe selon la nature du sol, et basées sur des observations,

29



quelques approximations donnant l’incrément d’intensité par rapport à un site rocheux. La plu-
part sont listées dans le manuel de microzonage TC4 [187], parmi lesquelles celle proposée par
Medvedev [247] qui s’applique à des sols que l’on retrouve en Europe (Fig. 14). On peut citer
quelques applications réalisées en Italie, par Dolce et al. [103] dans le cadre d’un microzonage
sismique de Potenza (Italie) ou encore Teramo et al. [317] qui proposèrent une méthode rapide
de microzonage basée sur la nature sédimentologique des sols. On imagine alors aisément les
conséquences pour les grands centres urbains: ces observations se retrouvent dans la plupart
des centres urbains exposés, tels que Los Angeles, Kobe, Tokyo, Lima, Bogota et évidemment
Mexico....bref, les expériences passées ont montré systématiquement que les effets de site de
nature géologique contrôlaient en partie la distribution des dommages sur une ville.

Figure 14: Incréments d’intensité en fonction de la nature des sols, proposés par Mevedev [247]

Le risque sismique des villes de plus faibles importances, ou exposées à des niveau d’aléa
modéré, s’en trouve alors considérablement modifié. En France, certaines villes présentent des
effets de site majeurs. Ce sont par exemple les cas de Grenoble, d’Annecy, de Nice ou de
Lourdes qui depuis quelques années font l’objet d’une surveillance initiée par le Réseau Ac-
célérométrique Permanent [280]. Abercrombie [7] distingue trois observations caractérisant la
présence d’effet de site: l’amplification du mouvement du sol dans les couches molles générale-
ment situées en surface, la résonance fréquentielle au sein de ces couches, et l’atténuation des
hautes fréquences. En réalité, les effets que l’on observe systématiquement sur les enreg-
istrements sont essentiellement de trois types.

1. Amplification spectrale. La plupart des régions caractérisées par un effet de site majeur
sont souvent constituées d’un remplissage de formations molles sur un horizon géologique
plus raide. Par molles on entend des formations dans lesquelles la propagation des on-
des de cisaillement, c’est-à-dire β, est relativement faible. Selon la classification des sols
donnée par les codes de dimensionnement parasismique (EC8), les vitesses β peuvent
atteindre pour les sols les plus mous des valeurs inférieures à 180 m/s (type de sol D)
avec exceptionnellement des valeurs inférieures à 100 m/s (sol type S1). Inversement,
les sols raides ont des vitesses de propagation des ondes S supérieures à 800 m/s (type
de sol A). Ils sont souvent associés à des sédiments raides à très raides, ou à des rochers
fracturés ou compact (par exemple, β=2000 m/s pour un granite sain).
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Dans le cas d’une structure sédimentaire stratifiée plane (le cas du modèle 1D), les effets
de piégeage des ondes concernent essentiellement les ondes de volume. L’onde sismique
pénètre la couche sédimentaire et elle est piégée au niveau de l’interface inférieure entre le
sol et le substratum rocheux. Plus le contraste d’impédance, proportionnel au rapport des
vitesses des ondes S entre les sédiments et le substratum, est important, plus l’énergie
sera concentrée et piégée dans la couche de surface. De nombreux ouvrages de base
expliquent le principe théorique des réflexions et des transmissions d’énergie sismique
au niveau des interfaces [11] [278] [162]. Une des conséquences directes est de créer un
phénomène de résonance de la couche, qui se met à vibrer à sa fréquence naturelle. Cette
fréquence, dite fréquence fondamentale f0, ne dépend que des propriétés mécaniques de
la couche superficielle, selon la formule donnée par Haskell [162]:

f0 =
β

4H
(14)

avec H son épaisseur. Comme tout système résonant, des modes supérieurs (ou har-
moniques) existent qui s’expriment en fonction de la fréquence f0 selon la relation :

fn = (2n + 1)f0 (15)

L’amplification spectrale quant à elle, dépendra du rapport des propriétés de la couche
supérieure et du substratum rocheux sous-jacent. Elle s’exprime par la relation suivante:

A0 =
1

ρ1β1
ρ2β2

+ 0.5πξ1

(16)

avec ρ1β1/ρ2β2 le rapport des produits de la masse volumique ρ par la vitesse β des on-
des S entre la couche (1) et le substratum (2), modulé par l’amortissement ξ1des ondes
dans les sédiments. La conséquence directe est donc une focalisation des plus hautes
énergies sismiques dans une bande de fréquence étroite. A Mexico, ce phénomène parti-
culièrement marqué a été prépondérant sur la localisation et le type de dommage (Fig. 15).
Rapidement après la secousse, les scientifiques ont pointé un phénomène de résonance
entre le sol et les structures, entraînant une distribution des dommages particulières où
seuls les bâtiments de 10 à 20 étages étaient considérablement détruits [17]. Mexico est
une situation exceptionnelle mais des situations identiques peuvent se reproduire ailleurs.
On comprend alors les impacts et les conséquences que peuvent avoir ces effets sur la
plupart des milieux urbains.

2. Amplification du mouvement du sol. L’accélération du mouvement du sol observée
sur les sols les plus mous est amplifiée par rapport à celui observé au rocher. Dans cer-
tains cas, il peut être 4 fois plus important comme lors du séisme de Mexico. En général,
l’accélération est plus sensible aux hautes fréquences. Par conséquent, l’effet des rem-
plissages les plus épais sera moins visible sur les données accélérométriques que pour
les remplissages fins. Pourtant, c’est cette dernière configuration que l’on retrouve dans
bon nombre de régions montagneuses, où les périodes de glaciation ont laissé des dépôts
fluvio-lacustres. Par exemple les Alpes, région étudiée dans le projet européen Sismovalp
[218], sont découpées par de nombreuses vallées, de tailles variables: de plusieurs cen-
taines de mètres d’épaisseur pour les vallées du Rhône dans le Valais Suisse et du Grési-
vaudan à Grenoble (France), à quelques dizaines de mètres comme celles d’Annecy ou de
Vallorcines (Haute-Savoie, France) à proximité de Chamonix. Cette dernière a d’ailleurs
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Figure 15: Amplification spectrale du mouvement sismique à Mexico sur un site au rocher et un
site dans la zone lacustre, celle ayant provoqué la plupart des destructions des bâtiments de
10-20 étages.

produit lors du tremblement de terre du même nom (08/09/2005, ML=4.6) des amplifica-
tions importantes [344].

Dans ces exemples, les accélérations restent faibles à modérées. Le comportement des
sols est alors limité à son comportement élastique linéaire. Des exemples de séisme plus
forts, ayant entraîné des accélérations plus fortes, ont montré des accélérations réduites,
et cela sur une grande bande de fréquence (Fig. 16A). Field et al. [156] compilèrent les
données californiennes du choc principal du séisme de Northridge (1994) et des répliques
et ils montrèrent l’amplification systématique du mouvement du sol générée par les mou-
vements faibles, comparée à celle du choc principal. Cela fut aussi le cas lors du séisme
de Kobe de 1995 (Fig. 16B), où les niveaux d’accélération ont été réduits du fait d’un com-
portement non-linéaire du sol [9]. Basé sur les premiers résultats de Seed et Idriss [299],
le comportement non-linéaire des sols sédimentaires se traduit par respectivement une
diminution et une réduction simultanées du module de cisaillement et de l’amortissement
intrinsèque des sols lorsque la déformation de cisaillement augmente (Fig. 17). Le fait de
prendre en compte la non-linéarité pour la prédiction du mouvement sismique est impor-
tante à double titre. Premièrement, si le module G diminue (ou la vitesse des ondes de
cisaillement), la fréquence de résonance des sols diminue ce qui aura tendance à diminuer
l’accélération du sol à haute fréquence. D’autre part, puisque l’amortissement augmente,
l‘accélération maximale sera plus atténuée ainsi que l’amplification spectrale. Les enreg-
istrements de Port-Island à Kobé montrèrent également l’effet de la liquéfaction des sols
sur le mouvement du sol en surface, ce dernier étant filtré dans les hautes fréquences
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[9]. Les conséquences pour la prédiction du risque sismique sont directes puisque le fait
de considérer de la non-linéarité permettra de réduire les efforts sismiques utilisés pour le
dimensionnement des ouvrages, en particulier à haute fréquence.

Il est cependant important de noter que la compréhension du comportement non-linéaire
des sols est marquée par une date charnière: 1985 et le séisme de Michoacan (Mexico).
Tandis que les ingénieurs géotechniciens préconisaient sur la base d’essai en laboratoire
de prendre en compte systématiquement les effets “bénéfiques” de la non-linéarité des
sols au-delà d’un seuil établi à 0.13g par Seed et al. [300], les données de Mexico (Fig.
18) tendaient à prouver que le comportement linéaire des sols pouvait être respecté jusqu’à
des accélérations de l’ordre de 0.4g [182]. Cette nouvelle limite est particulièrement impor-
tante pour les pays à sismicité modérée, puisque les spectres de dimensionnement sont
établis sur la base d’accélération nominale de l’ordre de 0.1 à 0.3g, avec pour les sites au
sédiment des réductions significatives des spectres de dimensionnement dans les hautes
fréquences afin de tenir compte d’une éventuelle non-linéarité.

3. Effets géométriques. Bard et Bouchon [31] proposèrent en 1985 toute une série de mod-
èles canoniques montrant les effets de la forme de la vallée et des angles de propagation
des ondes incidentes sur l’amplification du mouvement du sol en surface. Ils montèrent
que ces effets ne sont pas négligeables pour des bassins étroits (rapport de forme en-
tre la largeur et la profondeur de l’ordre de 0.3 pour une incidence verticale), en particulier
lorsque l’amortissement est faible (Fig. 19). Ils formulèrent également les expressions des
modes globaux de résonance, selon les ondes SH, SV et P. Ces modes ont depuis été
observés par Steimen et al. [310] et Roten et al. [292] dans la vallée du Rhône (Suisse),
une vallée alpine typique caractérisée par des profondeurs importantes et des largeurs
raisonnables. Ils utilisèrent pour cela des enregistrements de bruit de fond sismique le
long des profils croisant l’axe de la vallée.

D’autres processus peuvent également expliquer les effets 2D/3D d’une vallée alluvion-
naire sur l’amplitude des ondes sismiques. Les conséquences peuvent être considérables
comme lors du séisme de Kobé (1995) où Kawase [202] montra que les effets de bassin
avaient contribué à générer des dommages plus importants, très localisés le long d’une
bande étroite. Le processus invoqué alors sont des interférences constructives entre les
ondes S directes et les ondes de surface de type Rayleigh générés par les bords du bassin.
En effet, Moczo and Bard [257] ont confirmé que les bords de bassin généraient des ondes
de surfaces, particulièrement lorsque le remplissage est mou et les massifs environnants
sont raides. Plus récemment, Cornou and Bard [86] et Cornou et al. [87] montrèrent dans
le bassin de Grenoble, ayant une géométrie 3D typique des vallées alpines, que de très
fortes réflexions des ondes de surface sur les bords du bassin se produisaient. Ils quan-
tifièrent cet effet comme étant dominant sur l’énergie sismique enregistré dans le bassin
par rapport au mouvement sismique incident. Le bassin joue alors le rôle d’une caisse
de résonance. Depuis Kobé, de nombreuses simulations numériques ont reproduit l’effet
de la géométrie du bassin sur le mouvement du sol: récemment, Ewald et al. [116] affir-
mèrent que les effets d’un bassin avaient des conséquences drastiques sur l’estimation
de l’aléa sismique. Ils modélisèrent pour cela le bassin 3D du Rhin et ils démontrèrent que
sa profondeur et la pente produisaient de fortes variations latérales de la réponse du site,
en affectant la valeur des pics d’accélération, les amplifications spectrales et la durée du
mouvement du sol.
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Figure 16: Exemple de l’effet de la non-linéarité du comportement sismique des sols. (A) De-
amplification observée lors du séisme de Northridge de 1994. La ligne continue représente
l’amplification calculée sur les répliques et la ligne discontinue lors du choc principal (d’après
[156]). (B) Modification de la réponse sismique du site en fonction de la colonne de sol de la
station de Port-Island avant (ligne discontinue) et pendant (ligne continue) le séisme de Kobé
de 1995 (d’après [9])

A B

Figure 17: Courbes de non-linéarité des argiles en fonction de l’indice de plasticité Ip (d’après
[347])
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Figure 18: Comparaison des accélérations sur des sites au rocher et des sites au sédiment,
mettant en évidence la non-linéarité des sols meubles. (A) Courbes proposées par Seed et al.
[300] avant le séisme de Mexico de 1985 essentiellement basées sur des essais en laboratoire.
(B) Courbes ajustées suite au séisme de Mexico de 1985 combinant des essais de laboratoire,
les données de Mexico City et les données observées lors du séisme de Loma-Prieta (d’après
[182])

En effet, une des conséquences des effets 2D ou 3D, déjà reproduite analytiquement dans
Bard and Bouchon [31] est d’allonger considérablement la durée de la secousse (Fig. 19).
Les premières études s’intéressant à la durée du mouvement du sol [170] [329] [339] affir-
maient déjà que cette durée avait un effet directe et néfaste sur les dommages observés
dans les structures. Un peu plus récemment, Novikova and Trifunac [269] et Trifunac
and Novikova [331] proposèrent de redéfinir la durée du mouvement du sol en fonction
de la magnitude, de la distance et des conditions de site et de la géométrie du bassin.
Beauval et al. [35] montrèrent expérimentalement que la géométrie du bassin de Volvi
(Grèce) augmentait la durée du signal, l’énergie étant piégée dans les formations les plus
meubles. C’est une caractéristique cruciale pour l’évaluation du risque sismique puisque
selon Suidan and Eubanks [314] et Jeong and Iwan [191], le dommage cumulé dans les
structures soumises à une sollicitation cyclique dépend évidemment de la caractérisque
structurale de l’ouvrage (en particulier sa ductilité) mais aussi de la durée de la sollicitation.

On constate ainsi qu’en milieu urbain, pouvoir caractériser au mieux les effets de site devient
une nécessité criante afin de réduire le risque sismique. L’amplification de l’accélération du
sol, des phénomènes de résonance et l’allongement de la durée du mouvement du sol sont
autant de paramètres à mieux caractériser, d’autant qu’ils risquent d’engendrer des variabilités
latérales très fortes, et cela sur des distances très courtes. Pourtant, les spectres de réponse
réglementaires utilisés pour le dimensionnement des ouvrages ne tiennent pas compte de ces
caractéristiques. C’est une des raisons pour lesquels le projet européen Sismovalp [218] a
été engagé en 2005 afin de proposer au final des modifications des spectres réglementaires
européens dans les vallées alpines [163].
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Figure 19: Effets de la géométrie du bassin sur l’amplification du mouvement sismique (d’après
[31]). (A) Effets de la forme de la vallée sur la réponse en SH. Les courbes représentent les
fonction de transfert calculées à différents points de la surface. (B) Effet de l’amortissement
dans le cas SH: fonction de transfert calculée en surface et réponse temporelle aux mêmes
sites pour une onde incidente ayant une fréquence caractéristique égale à celle de la vallée.
(C) Effets de résonance 2D par rapport au 1D pour différents contraste d’impédance entre la
couche et le substratum et différentes formes de vallées.

2.2.2 Caractérisation des effets de site géologiques

Avec la multiplication des stations sismologiques et des réseaux qui se mettent en place, en par-
ticulier en milieu urbain, de nouvelles méthodes ont été déployées afin de caractériser physique-
ment l’origine des perturbations du mouvement sismique du sol. Les objectifs de ces méthodes
ont évolué avec le temps. Tandis qu’elles étaient employées afin de donner un sens aux ob-
servations, elles sont devenues plus exigeantes et plus performantes quand des besoins régle-
mentaires se sont fait sentir. En effet, au niveau du processus de définition des mouvements
de référence, établi pour un site au rocher, puis lors de propositions de microzonage sismique
réglementaire, il est important de définir ce que représente un site rocheux ainsi que de localiser
au mieux les zones à plus fortes amplifications sismiques.

Méthodes géotechniques

Il y a une grande variété d’outils pour caractériser les formations superficielles afin d’identifier
les effets de site éventuels. En général, ils servent à identifier les changement de faciès sédi-
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mentaires et à leur attribuer des propriétés physiques. Par exemple, on trouve une grande
panoplie d’essais géotechniques à l’origine employés afin de caractériser les sols dans le cas de
projets de génie civil. Parmi les plus connus, on peut citer les essais de pénétration dynamique
(SPT-Standard penetration test) ou quasi-statique au cône (CPT-Continuous penetration test).
Le SPT consiste à battre en fond de forage un carrottier normalisé de 3.5 cm de diamètre in-
térieur sous l’effet d’une masse de 63.5 kg tombant en chute libre de 76 cm de hauteur. La
résistance de pénétration est évaluée par le nombre de coup nécessaires N pour enfoncer la
tige de 30 cm. Le CPT consiste à foncer dans le sol une tige à vitesse constante (2 cm/s)
et à mesurer sur la surface de la pointe normalisée la résistance à l’enfoncement, nommé qc.
Des mesures de frottemment fs peuvent également être récupérées à la surface du manchon,
le rapport entre frottement latéral et résistance de pointe nous renseignant sur la nature des
faciès traversés. Ces méthodes ont bénéficié de leur large diffusion pour établir des relations
empiriques entre les paramètres qu’elles mesurent (qc, fs ou N ) et les valeurs des vitesses β
de propagation des ondes S, à tel point que le fameux V s30 utilisé pour la classification ré-
glementaire des sols correspond à la profondeur standard des SPT employés dans les pays
anglo-saxons, en utilisant des longueurs de tiges de 100 pieds (soit à peu près 30 m). Ces
valeurs de β, comme nous l’avons vu dans la section précédente, interviennent directement
dans l’evaluation de la résonance des couches de sols. De nombreuses relations existent, pour
estimer les β mais également pour évaluer le potentiel liquéfiable des sols, uniquement basé
sur la mesure de pénétration. On pourra se rapporter au livre [81] et au rapport du Labora-
toire Régional des Ponts-et-Chaussées [68] listant les différentes méthodes in-situ permettant
de caractériser les conditions de site et les éventuelles non-linéarités sismiques.

Méthodes géophysiques

Des méthodes géophysiques sont également disponibles, employant des sollicitations dy-
namiques. Plusieurs techniques sont disponibles, que l’on peut classer en fonction de la nature
de la sollicitation, des dispositifs et de l’interprétation des données.

1. Les essais géophysiques en forage. Deux types d’essais sont parfois utilisés: l’essai
Cross-Hole qui consiste à descendre dans deux forages peu éloignés une source sismique
et un récepteur de type geophone. La mesure du temps de propagation source-recepteur
permet de calculer la vitesse de propagation des ondes. C’est certainement la mesure la
plus directe de la vitesse des ondes en profondeur. L’essai Down-Hole consiste à descen-
dre dans un forage un capteur et à émettre une source depuis la surface afin de calculer le
temps de propagation verticale source-récepteur. Ces deux essais sont certainement les
plus performants pour l’évaluation des vitesses et des interfaces majeures en profondeur
mais elles nécessitent un investissement important.

2. Les essais géophysiques en surface. Les méthodes de réfraction en ondes P ou S utilisent
des récepteurs placés en surface à égale distance les uns des autres. Ils permettent
d’avoir une mesure directe des temps d’arrivée des ondes émises par une source ponctuelle
(marteau ou explosif) et de calculer les vitesses de propagation dans les couches superfi-
cielles. La profondeur de pénétration dépendra de la longueur du dispositif et de l’énergie
émise à la source, ce qui en milieu urbain peu poser quelques contraintes expérimentales.
L’utilisation des ondes de surface permet d’obtenir leurs courbes de dispersion (vitesse de
phase en fonction de la fréquence). Ces courbes peuvent ensuite être inversées afin de
proposer des modèles de sols (méthodes SASW ou MSAW). La difficulté de ces méthodes
réside dans l’inversion, puisqu’un grand nombre de modèles s’ajustent aux courbes de dis-
persions et il faut avoir une bonne pratique de ces méthodes pour estimer les modèles de
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sols.

Dans ce document, nous n’aborderons pas plus les méthodes géotechniques et géophysiques
et on pourra se reporter à la littérature existante. Nous nous contenterons ici des approches ex-
périmentales plus proches de la sismologie, et permettant d’identifier directement les effets de
site sans connaître précisément les paramètres qui les contrôlent.

Les réseaux d’observation

Une des meilleures solutions pour identifier et comprendre un effet de site est de pouvoir
observer son impact sur le mouvement du sol. C’est pourquoi de nombreux exemples existent
à travers le monde où des stations sismologiques ont été installées, en particulier dans des
zones urbaines denses et très exposées aux séismes. On peut citer en particulier le bassin de
Los Angeles (USA), de Mexico (Mexique), de Taipei (Taiwan) ou encore de Tokyo (Japon). Ces
données, outre le fait de confirmer la présence d’effets de site, ont été à la base de nombreux
développements méthodologiques: à la fois pour comprendre les phénomènes en jeux mais
également pour caler des outils de simulations numériques. A plus petite échelle, de nombreux
bassins sédimentaires ont fait l’objet de projets spécifiques, accompagnés par des installations
de stations. Le site de Volvi en Grèce est certainement un des plus étudiés en Europe, ayant
bénéficié de nombreux projets européens [284]. On peut également citer les bassins de Garner
Valley [20] ou Turkey Flat [126] aux Etats-Unis, d’Ashigara [126] et de Kobe [186] au Japon.

Amplification du mouvement du sol. En France, plusieurs bassins sont sous surveillance
permanente, grâce aux actions du Réseau Accélérométrique Permanent français [280].
Ce sont les bassins de Grenoble, Nice et Annecy dans les Alpes, ou Bagnères-de-Bigorre
dans les Pyrénées (Fig. 20). Les vallées alpines étudiées dans le projet Sismovalp [218]
ont montré également de nombreuses similitudes dans leur géométrie et leur constitution,
et par conséquent dans le mouvement sismique du sol qui y est continuellement enregistré.

Parmi ces vallées alpines, Grenoble est un objet d’étude particulièrement intéressant. Ce
bassin est certainement un des plus grands d’Europe continental. Il est situé à l’intersection
du Drac et de l’Isère, deux rivières alpines de dynamique fluviatile différente. Son origine et
sa forme actuelle remonte aux époques glaciaires qui façonnèrent les contours pour don-
ner une forme d’Y à la vallée. Après les périodes de déglaciation, des lacs se sont formés
un peu partout dans toutes les Alpes. A Grenoble, un lac couvrait alors toutes la région
actuelle des vallées du Grésivaudan et de l’Isère. Une période de sédimentation débuta,
pour donner au final un remplissage formé de limon glaciaire très argileux, avec quelques
passages plus sableux. La constitution du remplissage a été en partie calée au niveau du
forage de Montbonnot, atteignant le fond des sédiments vers 570 m de profondeur [266]
[230]. Le substratum rocheux à cet endroit est composé d’un horizon calcaire assez raide.
Des essais géophysiques réalisés dans le tube et à d’autres endroits de la vallée sem-
blent montrer un profil de vitesse homogène partout dans le bassin [214] [100], résultats
en accord avec le processus de sédimentation lacustre post-glaciaire. Certes, cette val-
lée n’a pas des propriétés aussi défavorables que celle de Mexico. Néanmoins, les sols
relativement mous (vitesse moyenne de l’ordre de 500 m/s), très épais (H entre 600 m et
900 m), entourés de massifs très raides et assurant un contraste d’impédance de l’ordre
de 4 au niveau de l’interface sol/substratum (Tab. 1), entraînent des effets de résonance
à la fréquence de 0.3-0.4 Hz, avec des amplifications spectrales de l’ordre de 10 [226].
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Figure 20: Exemple des effets de site sur des enregistrements accélérométriques sur les sites
tests du RAP. (Haut) - Enregistrements obtenus sur la bassin de Grenoble durant le séisme
du 23 février 2004 (ML=5.1, R=240 km). OGMU est la station de référence au rocher. OGIM
et OGPS sont deux nouvelles stations installées en 2006. OGFH est la station de surface du
forage profond de Montbonnot. (Bas) - Enregistrements obtenus sur le site de Nice durant le
séisme du 02 septembre 2006 (ML = 4.0, R = 40 km). NBOR est la station de référence au
rocher (d’après [280].

Amplification spectrale. A partir des enregistrements collectés dans le bassin et sur le rocher,
il est possible selon la méthode proposée par Borcherdt en 1970 [44] de calculer le rap-
port des spectres de Fourier des enregistrements entre ces deux sites. L’idée de Borcherdt
était de considérer qu’entre deux sites suffisamment proches l’un de l’autre par rapport à
l’épicentre du séisme, la seule différence des signaux enregistrés provenait des conditions
de site, aux réponses instrumentales près. Sur Grenoble, le rapport des signaux montrent
effectivement une amplification vers 0.3-0.4 Hz un peu partout dans la vallée, avec des
valeurs proches de 10 à certaines stations du RAP, comme précédemment observés par
Lebrun et al. [226] et visible sur la Figure 21. On observe également une amplification
large-bande, systématiquement observée sur les stations du RAP, amplification qui selon
Lebrun et al. [226] pourraît être le résultat de résonances 3D, confirmé en cela par les
analyses des ondes de surfaces dans le bassin [86]. Le même procédé peut être appliqué
aux stations RAP de Nice, montrant là aussi des amplifications spectrales importantes à
des fréquences marquées [112]).
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Depth (m) Description VP m/s VS m/s QP QS ρ kg/m3

0-565 Deeper sediments 1450+1.2z 300+10
√

z 40 20 1600 + 0.4z
∞ Bedrock 5600 3200 400 200 2500

Table 1: Profil de sol du bassin de Grenoble évalué au niveau du forage de Montbonnot (z
indique la profondeur en m)

Il peut être intéressant d’évaluer le processus de résonance du bassin en allant directe-
ment mesurer le mouvement du sol au niveau du contact entre le bedrock et les sédi-
ments. Certes, cette opération est techniquement difficile. Son intérêt est cependant im-
portant et il existe à travers le monde queques sites où des capteurs vélocimétriques ou
accélérométriques ont été placés au fond des forages: on peut citer le dispositif de Gar-
ner valley aux Etats-Unis [20] ou de Port Island (Japon), ce dernier ayant en particulier
fourni des enregistrements remarquables lors du séisme de Kobe, mettant en évidence
le phénomène de liquéfaction. Grenoble fait également parti de ces endroits puisque le
RAP a profité de la réalisation du forage pour y installer un premier capteur, juste sous
l’interface profonde majeure. Ce dispositif a depuis été complété par un deuxième forage
instrumenté (capteur à -42m), afin de comprendre l’effet des derniers mètres du remplis-
sage sur le mouvement du sol, une interface entre les sablons et les argiles y ayant été
détectée par Cornou et al. [86]. On observe facilement l’amplification des valeurs maxi-
males plus on remonte à la surface. On peut également suivre les ondes qui pénètrent les
sédiments au niveau du fond de la vallée, puis se réfléchissent à la surface et viennent se
réfléchir encore une fois en profondeur etc.... Connaissant la distance entre les capteurs,
l’intervalle de temps entre ces diverses réflexions permet de calculer un temps de trajet et
par conséquent une vitesse de propagation dans les sédiments (Fig. 22).

Un intérêt direct de ces instrumentations en forage est également de mieux évaluer l’effet
de la colonne de sol sur le mouvement sismique en surface. Cette connaissance doit per-
mettre de mieux évaluer la variabilité du mouvement sismique, intégrant la variabilité des
conditions de site. D’ailleurs, le réseau KikNet propose pour la plupart de ses sites une
instrumentation en fond de trou et une bonne description des profils Vs. De nombreuses
études ont été réalisées à partir de ces données, en particulier afin d’évaluer la stabilité
des méthodes de prédiction du mouvement du sol site-dépendant [285].

Amplification, allongement, énergie sismique. Lorsqu’on analyse le mouvement du sol af-
fecté par la présence d’effets de site, outre l’amplitude spectrale, on constate d’autres
effets significatifs, mis en évidence par l’utilisation des indicateurs de nocivité calculés sur
les enregistrements. Outre l’amplification systématique des valeurs maximales du mou-
vement du sol (PGA), les données du RAP collectées sur le site test de Grenoble, simul-
tanément sur une station au sédiment (OGDH) et au rocher (station de référence OGMU),
montrent une augmentation de la durée du mouvement du sol, de son énergie calculée
selon l’intensité d’Arias et de la vitesse cumulée (Fig. 23). Certe, le bassin de Grenoble,
par sa géométrie particulière, est favorable à l’amplification de ces paramètres. D’autres
exemples existent cependant sur les sites tests instrumentés (e.g., [35] [20]).

La figure 20 révèle à elle seule les limites de ces observations. On constate en effet sur
Grenoble ou sur Nice une très forte variabilité latérale de la réponse sismique du bassin, et
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Figure 21: Amplification du mouvement du sol à trois stations du réseau accélérométrique per-
manent RAP installées dans le bassin grenoblois (stations OGCU, OGDH et OGFH). Les rap-
ports spectraux selon la méthode proposée par Borcherdt [44] ont été calculés par rapport à
la station au rocher OGMU, en utilisant les enregistrements de la base de données du RAP
représentés en carte. Les traits continus représentent la valeur moyenne des rapports (moyenne
des composantes horizontales) et les discontinus les écarts-types. Seuls les enregistrements
pour lesquels le rapport signal/bruit est supérieur à 3 ont été conservés (d’après [149]).

cela en quelques centaines de mètres seulement. A moins de multiplier le nombre de sta-
tions, solutions envisagées par exemple à Taiwan, il est difficile de se représenter la vari-
abilité latérale de la réponse sismique du bassin. Pourtant, elle peut s’avérer cruciale pour
l’évaluation de l ‘aléa local, particulièrement à Grenoble où la géométrie du bassin laisse
supposer des effets de résonance variables selon la position vis-à-vis de la géométrie
complexe de la vallée. Par exemple, la figure 24 extraite de Causse et al. [61] illustre sur
des simulations par fonction de Green empiriques, estimées à partir des enregistrements
RAP, les conséquences de cette variabilité au sein du bassin. On constate aussi que,
comparé au spectre réglementaire EC8 pour un sol de type grenoblois, le mouvement sis-
mique dans le bassin produit des niveaux d’accélération plus forts, conséquence des car-
actéristiques particulières de cette vallée alpine, une parmi celles étudiées dans le projet
européen SISMOVALP [218]. Plusieurs sites dans le bassin montrent une grande vari-
abilité du mouvement sismique, corroboré par les observations du réseau RAP. On peut
rappeler au passage que là encore, pour des sites hétérogènes et particuliers, les spectres
de réponse ne donnent qu’une vision restrictive de l’aléa sismique local.
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Figure 22: Synthétiques calculés à différentes profondeurs du bassin avec le code Hisada (1994,
1995) et sur le profil de sol du forage de Montbonnot de Grenoble. Le dt indique le délai entre
l’onde descendante et l’onde montante. Les flèches bleues représentent l’onde P et les flèches
vertes l’onde S (d’après [225]).

Figure 23: Comparaison des valeurs caractéristiques du mouvement du sol enregistré simul-
tanément sur une station au sédiment (OGDH) et au rocher (OGMU) dans le bassin de Grenoble,
calculées selon la procédure définie dans le projet NERIES [316].
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Figure 24: Simulation du mouvement sismique pour un séisme de scénario en plusieurs sites
du bassin grenoblois et comparasion avec les spectres réglementaires EC8 (d’après [61]).

Dans les enregistrements accéléromériques, les conditions de site peuvent également
modifier l’interprétation que l’on peut en faire pour comprendre les mécanismes contrôlant
la source sismique et les prédictions des accélérations à l’aide des modèles empiriques
(voir Douglas [104] pour une revue). Par exemple, Drouet et al. [106] ont utilisé les
données du RAP afin d’inverser conjointement (méthode itérative de Gauss-Newton) les
paramètres de sources, de propagation et d’effets de site. Ils montrent ainsi que spécifi-
ant les fonctions d’amplification de chaque station du réseau, il est possible d’affiner les
paramètres de source (magnitude de moment et fréquence coin) et améliorer ainsi la car-
actérisation de chaque événement de la base de données.

Effets de site et variabilité sont donc deux paramètres essentiels en milieu urbain qui doivent
être évaluer afin de mieux définir la variabilité latérale du mouvement sismique du sol, avec des
conséquences immédiates sur la réponse des structures et leur endommagement.

2.3 Le bruit de fond sismique: la méthode H/V bruit de fond
A partir du moment où les sismologues ont voulu enregistrer les champs d’ondes produits par
les tremblements de terre, les appareils installés ont décelé des micro-vibrations permanentes,
parcourant la surface du globe. Paul Lemoine [231], en 1928, observait déjà que ces vibra-
tions étaient en étroite relation avec les conditions atmosphériques. Depuis, de nombreuses
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études ont utilisé le bruit de fond sismique comme source permanente d’excitation de la terre.
Bonnefoy et al. [42] proposent une synthèse des observations portant sur le bruit de fond sis-
mique. L’origine de ces vibrations permanentes est variée et elles ne possèdent pas toutes les
mêmes caractéristiques. Généralement, on distingue les vibrations d’origine naturelles de celles
d’origine anthropique. Les premières sont produites par les vibrations propres de la terre et les
variations océaniques ou atmosphériques de grande ampleur (tempètes, mousson...) et elles
ont leur maximum d’énergie dans des gammes de fréquence relativement basses (<0.5 Hz).
D’autres sources naturelles sont à l’origine du bruit sismique: le vent et la pluie, ainsi que leur
interaction avec l’environnement, dans des fréquences autour de 1 Hz. Les dernières, d’origine
anthropique, sont produites par l’activité humaine (usines, trafic routier, travaux...). En général,
le bruit de fond sismique anthropique est dans des bandes de fréquences assez hautes, en tout
cas au-dessus de 1Hz.

A ces sollicitations se rajoutent des vibrations issues d’événements transitoires tels que
les séismes, les ruptures dans la croûte terrestre, les glissements de terrain, les explosions
etc...L’amplitude de tous ces bruits vont essentiellement dépendre de leur distance. En milieu
urbain, au plus proche des sources anthropiques, le bruit sismique a des amplitudes élevées
dans les hautes fréquences. En bord d’océan, le bruit basse fréquence domine en général,
du fait de la proximité des sources océaniques. Cependant, Stelhy et al. [309] ont relevé sur
des stations en milieu continental des basses fréquences énergétiques dans le bruit (<0.5 Hz)
d’origines localisées en plein océan. Une observation similaire a également été faite par Chevrot
et al. [77] en liaison avec des tempètes en mer méditerranée. Ces sources sont relativement
stable et ne varient pas beaucoup dans le temps, au contraire des sources anthropiques: non-
seulement elles varient dans le temps, en particulier entre le jour et la nuit ou la semaine et
le week-end [232] [40] mais aussi dans l’espace du fait de sources localisées, telles que des
machines tournantes. Par exemple durant l’été 2006, une fréquence de 5.05 Hz pouvait être
enregistrée à Grenoble sans que son origine n’ait été expliquée.

Tandis qu’en 1965, Aki [10] publia une note sur l’utilisation de la microsismicité pour déter-
miner les structures superficielles de la croûte terrestre, Nogoshi et Igarashi [267] [268] furent
certainement les premiers à utiliser le bruit selon la méthode appelée depuis la méthode des
rapports spectraux H/V bruit de fond (ou HVSRN pour H/V spectral ratio on noise) comme un
outils efficace pour estimer la réponse sismique des couches superficielles. Largement diffusée
en 1989 par Nakamura [264], la méthode HVSRN est devenue de plus en plus populaire, en
particulier grâce à sa facilité, sa rapidité d’exécution et son faible coût. Evidemment, l’aspect
économique a augmenté son intérêt uniquement parce que les valeurs des fréquences am-
plifiées étaient cohérentes avec les observations faites sur les enregistrements de séismes.
Depuis 1989, on a vu apparaître une littérature abondante et fournie reprenant la méthode
HVSRN. Kudo [213] puis Bard [29] présentèrent une vue d’ensemble de cette méthode. Récem-
ment, Bonnefoy-Claudet [40] et Bonnefoy-Claudet et al. [42] ont analysé l’ensemble des papiers
scientifiques traitant de cette méthode pour en faire un document synthétique [41]. Son travail
s’inscrivait dans le projet européen SESAME qui pendant 3 ans s’est focalisé sur l’analyse,
l’utilisation et la compréhension du bruit de fond sismique pour l’analyse des effets de site. Un
gros travail a d’ailleurs été mené afin de proposer des recommandations pour l’acquisition des
données [154] ainsi que pour le traitement [24] [71]. En effet, dès 1994, Duval [112] apportait
quelques éléments de réponse quant à l’effet des conditions expérimentales et de traitement des
données (par exemple le lissage, le temps d’enregistrements etc...) sur le résultat de la méth-
ode HVSRN, lors d’une première application en France faite sur la région de Monaco et de Nice.
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Cette littérature scientifique abondante montre qu’il y a trois groupes principaux qui se dis-
tinguent dans l’utilisation de la méthode HVSRN. On pourra en particulier se reporter aux trois
papiers disponibles en annexe:

1. Guéguen, P., J.-L. Chatelain, B. Guillier, H. Yepes and J. Egred. 1998. Site effects and
damage distribution in Pujili (Ecuador) after the 28 March 1996 earthquake, Soil Dynamics
and Earthquake Engineering, 17, 329-334.

2. Guéguen, P., J.-L. Chatelain, B. Guillier and H. Yepes. 2000. An indication of the soil
topmost layer response in Quito(Ecuador) using H/V spectral ratio, Soil Dynamics and
Earthquake Engineering, 19, 127-133.

3. Guéguen, P., C. Cornou, S. Garambois and J. Banton. 2007. On the limitation of the H/V
spectral ratio using seismic noise as an exploration tool: Application to the Grenoble valley
(France), a small apex ratio basin, PAGEOPH, 164(1), 115-134.

2.3.1 Comparaison avec le mouvement sismique

D’abord, la fréquence amplifiée déduite de la méthode HVSRN a été comparée à la réponse
de site extraite des méthodes classiques utilisant des enregistrements de séismes. Parmis
ces méthodes, la plus classique revient à calculer le rapport du mouvement sismique entre
une station située sur des sédiments et une au rocher. Borcherdt [44] considère ainsi que
pour des distances très grandes source-station par rapport à la distance entre les deux sta-
tions, la différence essentielle observée entre les deux sites provient des conditions de site.
En faisant le rapport, les effets de source et de propagation, corrigés des effets instrumen-
taux, s’annulent et seuls persistent les effets de site. Une autre méthode consiste à calculer
les rapports spectraux des enregistrements entre le mouvement sismique horizontal et vertical
[223], ou à utiliser des techniques d’inversion généralisée [59] permettant de déduire, pour un
grand nombre d’événements sismiques enregistrés simultanément par de nombreuses stations,
d’extraire la part des conditions locales dans les enregistrements. Ces comparaisons ont été
effecuées dans de nombreuses régions sismiques (e.g., [232] [125] [219] [146] [226]). Les ob-
servations systématiques confirment que la méthode HVSRN permet d’extraire les fréquences
de résonance des couches les plus superficielles, c’est-à-dire les fréquences qui présenteront
les plus fortes amplifications du mouvement sismique (Fig. 25). Une autre constatation est
que l’amplification obtenue par HVSRN reste systématiquement inférieure à celle calculée par
la méthode des rapports spectraux proposée par Borcherdt (1970). Hasghenas et al. [159]
ont synthétisé une grande quantité de données qui montre que les fréquences par la méthode
HVSRN sont cohérentes à celles sous séismes (Fig. 26). Pour la plupart des sites amplifiés,
le coefficient de corrélation est de l’ordre de 0.88 entre fréquence SSR et fréquence HVSRN et
fréquence RF et HVSRN. Par contre, ils montrèrent également que l’amplification observée par
HVSRN reste quasi-systématiquement inférieure à l’amplitude SSR. A ma connaisance, cette
observation n’a toujours pas trouvé d’origine, même si des interprétations sont tentées pour ex-
pliquer ces observations.
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Figure 25: (a) Epicentres des séismes enregistrés par un réseau temporaire installés dans
la vallée de Quito (Equateur) et localisés par le Réseau Sismologique Equatorien. (b), (c) et
(d) Rapports spectraux utilisant le bruit de fond sismique (méthode HVSRN), la méthode H/V
sur séismes (RF) et la méthode des rapports site/référence (SSR) aux stations BERT, COND
et TENI, respectivement (station de référence: GUAP1). Les barres verticales pointent les
fréquences amplifiées (d’après [146]).

2.3.2 Variabilité latérale de la réponse des sites et dommages sismiques

A cause de la capacité de la méthode HVSRN à évaluer la fréquence de résonance fondamen-
tale des sites, et cela pour un coût faible, un deuxième groupe d’études s’est concentré sur la
variabilité de la réponse sur une surface étendue. La méthode HVSRN est utilisée ici comme
un outil de cartographie pour des études de microzonage afin de délimiter les zones et leurs
fréquences amplifiées (e.g., [118] [48] [13] [235] [146] [226] [148]). Il est donc possible d’obtenir
de bonnes relations entre les zones homogènes d’un point de vue sédimentaire et les zones
plus amplifiées. Les deux exemples donnés figure 27 montrent que les valeurs des fréquences
s’ajustent aux conditions de site. En effet, la valeur de la fréquence de réponse d’un site dépend
de la vitesse de propagation des ondes S et de l’épaisseur des sédiments. (Eq. 14)

Cette application a quelques fois été réalisée dans une situation post-sismique afin d’interpréter
la distribution des dommages en fonction des effets de site, suite à un tremblement de terre (e.g.,
[263] [147]). Par exemple, lors d’un séisme de magnitude Mw 5.7 (IMSK = V II) qui affecta
Pujili (Equateur) en 1996 [147], une campagne de mesure a non seulement révélé la présence
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Figure 26: Corrélation entre la fréquence HVSRN (f0-H/V) et fréquence fondamentale obtenues
par SSR (f0-SSR) (gauche) et RF (f0-H/V-earthquakes) (droite) pour les données compilées
dans le projet européen SESAME. la ligne continue représente la courbe 1:1 et les lignes pointil-
lées sont les variations à 25% des corrélations. Les symboles sur la lignes des abscisses corre-
spondent aux données pour lesquelles aucune fréquence amplifiée n’a pu être relevée (d’après
[159]).

d’une amplification liée à une formation très superficielle, mais aussi que cette formation était
certainement à l’origine des dommages observés sur les construction en Adobe (Fig. 28).

Quelques autres exemples entre la distribution des fréquence HVSRN et des dommages
sismiques ont été mis en évidence récemment (e. g., [274] [319] [318]). Cependant, il ne faut
pas voir systématiquement dans la présence de dommages hétérogènes la présence d’effets de
site. Chatelain et al. [72] les appellent ainsi les ”faux effets de site”, qu’on invoque trop souvent
dès que des dommages hétérogènes sont relevés. En effet, la qualité des constructions est
parfois la seule cause des distributions anormales des dommage et il faut alors se tourner vers
l’analyse du comportement des structures plutôt que vers la réponse des sols pour les expliquer.

2.3.3 La méthode H/V bruit de fond et la reconnaissance géotechnique

Enfin, un dernier groupe d’utilisation de la méthode HVSRN est apparu récemment. Il consiste
à utiliser cette méthode afin de supplanter des méthodes de reconnaissances géotechniques
classiques. Puisque la réponse d’un site est caractérisée par une fréquence de résonance, elle-
même fonction de la vitesse de propagation des ondes et de l’épaisseur des sédiments, il est
tentant de l’utiliser comme outils de reconnaissance. Des articles récents montrent ainsi que
connaissant en un point la fréquence fHV SRN et la vitesse des ondes S obtenue par essais
géophysiques classiques, on en déduit la profondeur des sédiments en tout point d’une zone
vaste. Au contraire, un forage géologique permet de contraindre la profondeur et connaissant
fHV SRN , on en déduit en tout point la vitesse des ondes S. En général, ces approches (e.g.
[97] [98] [181] [277]) sont validées sur un nombre limité de données et de nombreuses erreurs
peuvent apparaître, en particulier lorsque la géométrie des sites est complexe. En effet, comme
l’avait déjà montré Bard et Bouchon [31], la relation simple reliant la fréquence fondamentale,
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Figure 27: (a) Contours (lignes continues) des iso-valeurs de fréquences amplifiées obtenues
par la méthode HVSRN sur le bassin de Quito et zonage des formations sédimentaires princi-
pales (d’après [146]). (b) Variations des fréquences amplifiées (échelle de couleur) obtenues par
la méthode HVSRN sur le bassin de Grenoble et représentation de la profondeur des sédiments
(lignes continues) (d’après [148])

la vitesse de propagation des ondes S et la profondeur n’est valable que pour des milieux 1D,
ce qui n’est pas la géométrie de la plupart des vallées sédimentaires. Steimen et al. [310] et
Roten et al. [292] ont récemment confirmer que fHV SRN était influencée par la géométrie 2D
de certaines vallées alpines.

C’est en particulier le cas de la vallée de Grenoble. En effet, grâce à une connaissance pré-
cise de la géométrie du remplissage sédimentaire obtenue par méthode gravimétrique [337],
une campagne de mesure nous a permis de quantifier l’erreur faite sur la profondeur des sédi-
ments, en connaissant le profil de vitesse et vice-et-versa (Fig. 29). On constate ainsi que dans
certains cas, l’erreur faite sur la profondeur des sédiments peut atteindre 10% dans le centre de
vallée et jusqu’à 50% sur les bords. On peut l’expliquer par le fait qu’au centre, la vallée est telle-
ment étroite que la fréquence fHV SRN correspond plutôt à une fréquence globale de résonance
et sur les bords, on retrouve cette fréquence globale, non directement liée aux conditions de
site locales. Il faut donc prendre des précautions lorsque l’on interprète les valeurs de fHV SRN

en terme de profil de vitesse ou sédimentaire. La méthode HVSRN ne peut se substituer aux
méthodes classiques géophysiques ou géotechniques. Cependant, cela n’enlève rien au fait
qu’elle est bien adaptée à l’évaluation de la fréquence d’amplification du mouvement sismique
des sites

2.4 Conclusions
Nous voyons ainsi que la réduction du risque sismique en milieu urbain passe forcément par
l’identification des effets de site. Leur variabilité sur des distances courtes provoque des dis-
tributions de dommages parfois anormales, ou en tout cas irrégulières sur une zone urbaine.
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Figure 28: (a) Localisation du séisme de Pujili (28 mars 1996, Mw=5.7, Equateur); (b) Exemples
de rapports H/V bruit de fond réalisés dans la ville de Pujili; (c) Carte des fréquences amplifiées
entre 5 et 10 Hz, correspondant à la fréquence moyenne des bâtiments en adobe; (d) Taux de
dommage relevé par îlot urbain suite au séisme de Pujili (d’après [147])

Certes, comme le rappellent Chatelain et al. récemment [72], ce ne sont pas les effets de site
qui sont systématiquement à l’origine des dommages importants, la qualité des construction
ayant un rôle important à jouer. On constate néanmoins que les effets de site participent à la
distribution des dommages.

Il est donc crucial de savoir les reconnaître et les déterminer. Il faut pour cela se doter de
méthodes quantitatives qui permettent d’estimer les facteurs d’amplification et les fréquences
de résonance des couches superficielles, ainsi que les limites au-delà desquelles les effets
de site disparaissent. Pour cela la méthode H/V bruit de fond présente des avantages consid-
érables. Les recherches menées ces dernières années ont montré la capacité de cette méthode
à révéler la présence d’effets de site. Certes, elle reste imparfaite en particulier parce qu’elle
ne permet pas de connaître précisément les amplifications du mouvement du sol. Cependant,
sa robustesse et son coût réduit lui confèrent un avantage sérieux sur les autres méthodes tra-
ditionnelles, en permettant une multiplication de points pour représenter les effets de site sous
forme de zones, pouvant intégrer un document réglementaire.

Il ne faut pas non plus oublier que des incertitudes et des inconnues existent encore qui pour-
raient bénéficier des recherches à mener dans le future. Le rôle de l’amortissement des sols
semblent être un élément important contrôlant la durée du mouvement du sol, en particulier ans
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Figure 29: (a) Histogramme des résidus des épaisseurs des sédiments du bassin de Grenoble
mesurées par gravimétrie et inversées depuis la fréquence fHV SRN . (b) Localisation des résidus
des épaisseurs de sédiments du bassin de Grenoble. (c) Comparaison entre les fréquences
fHV SRN (cercle plein) et théoriques 1D calculées à partir du profil de vitesse des sédiments de
Grenoble obtenu au forage de Montbonnot (Tab. 1), en utilisant la méthode de Rayleigh (cercle
vide), calculée par la méthode des coefficients de réflexion et de transmission [204] (triangle) et
par l’ellipticité des ondes de Rayleigh (losange) (d’après [148]).

le cas de bassins sédimentaires. Des conditions de site particulières existent aussi, lorsque que
des formations très raides se trouvent au-dessus de formations très molles, le mouvement du
sol en surface étant essentiellement contrôlé par la couche inférieure. C’est le cas en particulier
de nombreuses formations où des mangroves existent, cette couche molle paraissant jouer le
rôle d’appuis parasismiques, contrôlant ainsi la réponse du site et réduisant les déformations
sismiques dans les couches de surface, et donc des structures. Ces axes restent à être ex-
plorés et l’approche expérimentale permettra de constater ces phénomènes, d’où la nécessité
de poursuivre des expérimentations de terrain.
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3 Mouvement sismique en milieu urbain: interaction entre le
site, la structure et la ville

Dans le champ des vibrations, l’analyse des interactions entre le sol et la structure (soit l’Interaction
Sol-Structure - ISS) trouve son origine dans les problèmes des massifs de fondation supportant
des machines vibrantes afin de prévoir le mouvement et de la fondation à partir des sollicita-
tions extérieures, et par conséquent des déplacements de la machine en tenant compte à la
fois des caractéristiques des sols mais aussi de la fondation. Ainsi, depuis le début du sié-
cle, de nombreux auteurs se sont intéressés aux phénoménes de déformabilité des sols sous
l’effet de machines vibrantes. Ils ont tenté des approches empiriques et plus tard analytiques
pour résoudre ces problémes dynamiques [158]: citons par exemple les travaux de Lamb en
1904 [221] qui étudia les vibrations d’un massif élastique linéaire semi-infini, provoquées par un
chargement harmonique ponctuel; ceux de Reissner en 1936 [287] qui, par l’étude de la réponse
d’un disque posé à la surface d’un milieu élastique semi-infini et soumis à un chargement ver-
tical harmonique, a mis en évidence le phénoméne de dissipation d’énergie de vibration par
radiation dans le sol sous forme d’ondes; ceux de Hsieh en 1962 [172] et surtout Lysmer en
1965 [241] qui pour la première fois introduisirent l’idée de remplacer le système sol-fondation
par un oscillateur simple de raideur et d’amortissement constants avec la fréquence.

3.1 Interaction Sol-Structure ou l’effet des conditions de site dans la réponse
sismique des structures

Avec l’avènement de l’ère nucléaire civil, l’importance des problèmes d’ISS prit une dimension
nouvelle et conduisit à une nouvelle approche de l’analyse. Alors que dans le cas des ma-
chines vibrantes l’énergie d’excitation provient de la structure, l’interaction sismique considère
une sollicitation harmonique qui provient du sol. Tandis que pour des structures légères, l’ISS
paraissait à première vue négligeable [169], les structures rigides des centrales nucléaires ont
fait apparaître des interactions importantes, notamment lors de déformations suivant les direc-
tions horizontales des structures, et non plus uniquement dans la direction verticale.

Afin de réaliser l’analyse dynamique d’une structure reposant sur un sol, on pourrait être
tenté de considérer le mouvement en champ libre à la surface du sol comme mouvement à la
base de la structure, base alors considérée comme rigide. Cette approche, parfois (souvent)
utilisée en pratique, est douteuse. Pour comprendre l’effet de l’interaction sol-structure, consid-
érons deux structures fondées sur deux types de sols différents.

Dans le cas du rocher, considéré comme infiniment rigide par rapport à la fondation, la
longueur d’onde de la sollicitation est trés grande par rapport à la taille de la fondation, de
sorte que le mouvement en profondeur, au niveau du contact sol-fondation, et en surface sont
en phase. Le mouvement à la base va donc directement se reporter au centre de masse sous
forme de forces d’inertie, entraînant la déformation de la structure (deuxième loi de Newton).
Cette déformation va naturellement conduire à l’apparition d’un moment fléchissant et d’un effort
tranchant (cisaillement) qui traduisent la réaction du rocher indéformable. Aucune déformation
du sol n’est à attendre à la base de la fondation et le mouvement en champ libre n’est pas per-
turbé par la présence de la fondation. On dira alors que la structure est à base fixe ou rigide.
On peut aussi exprimer la réponse de la structure en fonction de la fixité de sa base. Ainsi, le
comportement de la structure à base fixe sera obtenu en considérant une structure fondée
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sur rocher, les mouvements de la fondation étant à ce moment-là bloqués. Par opposition, on
parlera de structure à base mobile quand elle sera fondée sur un sol suffisamment mou pour
autoriser un déplacement relatif de la fondation par rapport au sol.

Dans le cas d’une structure sur sol souple, outre de possibles effets d’amplification du sol
(i.e., les effets de site), deux phénomènes distincts apparaissent (Fig. 30).

Figure 30: Principe de décomposition de l’interaction sol-structure (d’après [272])

3.1.1 Interaction Cinématique

.
On sait que des hétérogénéités peuvent provoquer des perturbations du champ d’onde. Par

exemple, des irrégularités situées au niveau du contact sol-substratum peuvent provoquer des
interactions entre les ondes de surface et les ondes de volume [165] [233] [74] ainsi qu’à la
surface du sol [353] [74]. Puisque la fondation peut être considérée comme rigide par rapport
au sol, la compatibilité cinématique entre la déformation du sol et des parois de la fondation va
induire un champ diffracté. En effet, en absence de fondation, les mouvements à la surface
et à la profondeur du contact entre le sol et la fondation sont en phase, ce qui ne sera plus
le cas en présence d’une fondation rigide. Par suite de la présence d’un corps rigide placé
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sur ou dans le sol, le mouvement de la fondation diffère notablement du mouvement sismique
sans la présence de cette hétérogénéité, c’est-à-dire le mouvement sismique en champ libre.
Si la fondation n’est pas enfouie, on imagine aisément que l’interaction va se produire quand
la longueur d’onde va devenir du même ordre de grandeur que la fondation. Si la fondation
est enfouie, l’interaction sera d’autant plus forte que l’enfouissement sera important et que la
dimension sera grande. Par exemple, Trifunac [328], Wong et al. [356] et Moslem et Trifunac
[258] ont montré analytiquement que le mouvement sismique observé à proximité d’une struc-
ture était fortement contaminé par les ondes diffractées sur le contact rigide sol-fondation. En
général, une composante de rotation du mouvement de la fondation apparaît. Gazetas ([134])
propose en 1991 une méthode simplifiée afin d’estimer les composantes de translation et de ro-
tation de la fondation à partir du mouvement incident. Elles dépendent essentiellement du type
de fondation et de l’incidence des ondes sismiques. Leur effet n’est pas critique puisqu’elles ont
tendance à réduire le mouvement sismique.

3.1.2 Interaction inertielle

.
L’inertie développée dans la structure provoque les déplacements de la fondation (et par

conséquent de la structure) par rapport au sol. Puisque le sol est souple, il va se déformer sous
l’action des efforts transmis par la fondation. Il en résulte un champ de déformation additionnel
qui va se propager dans le sol sous forme d’ondes sismiques. La réponse de la structure va
être influencée par les conditions de sol puisque plus le sol est souple, plus la structure va se
comporter comme un corps rigide. Par conséquent, les déformations internes vont être réduites.

Richart et Whitman [288] étendirent en 1967 les travaux de Hsieh [172] et Lysmer [241] à
l’ensemble des mouvements de vibration d’une structure. Ils proposèrent pour les modes de
translation (hx, hy et hz) et pour les modes de rotation (torsion rz, flexion rx et ry) des formules
de rigidité et d’amortissement statiques. Une époque charnière dans l’évaluation de l’ISS corre-
spond à la publication à peu près en même temps de deux articles [238] [340]. Ils exprimèrent
la solution de la réponse dynamique d’une fondation circulaire fondée sur un demi-espace infini
et élastique, soumis à une force harmonique extérieure. Ils établirent cette solution pour une
fondation sans masse, à l’aide d’une expression qui relie les déplacements aux efforts, pour
des forces harmoniques verticales, horizontales, de flexion et de torsion: ce sont les fonctions
d’impédance K.

Différentes méthodes de calcul des fonctions d’impédance sont présentées dans ([134]).
Elles sont regroupées en quatre catégories: des méthodes analytiques ou semi-analytiques,
des méthodes dynamiques par éléments finis, des méthodes hybrides combinant des approches
analytiques et numériques et des méthodes approchées qui permettent de résoudre simplement
des singularités qui ne peuvent être obtenues rigoureusement. Une littérature abondante est
disponible quel que soit le type de sol et de fondation envisagé. Un ouvrage intéressant a été
proposé par Sieffert et Cevaer [303]: le manuel des fonctions d’impédance pour les fondations
superficielles. Cet ouvrage propose une synthèse des résultats obtenus par plusieurs auteurs
(e. g., [340] [238] [201] [237] [133] [19]). Il fournit un éventail de fonctions d’impédance pour
différentes fondations (circulaires, carrées, filantes, enfouies ou superficielles) et différents sols
(demi-espace infini, monocouche ou bi-couche) (Fig. 31). Une autre approche consiste à définir
des modéles analytiques de cônes qui représentent les conditions d’impédance d’une fondation
sur un sol mou [355].
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Figure 31: Exemple de fonctions d’impédance (d’après [303]).

La méthode dite de la sous-structure est souvent employée pour intégrer l’effet de l’interaction
au comportement de la structure. Elle consiste d’abord à calculer le mouvement du sol en champ
libre, en tenant compte de la colonne de sol, sans considérer la structure. Le mouvement du sol
ainsi défini est ensuite utilisé pour analyser la structure ayant sa base couplée avec un système
de fonctions d’impédance (ressorts et amortisseurs) qui modélisent le comportement du sol près
de la fondation. Les fonctions d’impédance s’expriment généralement de la façon suivante:

Kn = Kstatn [kn(a0) + ia0cn(a0)] (17)

Kstatn correspond à la raideur statique du système sol-fondation. Elle dépend des paramètres
élastiques du sol et des dimensions géométriques de la fondation. Par exemple, les raideurs
statiques qui correspondent au cas présenté Fig. 31, sont obtenues pour les modes de trans-
lation horizontale (hx), de rotation autour de l’axe y (ry) et de couplage entre la rotation et la
translation ryhx) par [133]:

horizontal Kstathx = 8GsReh

2−νs

[
1 + Reh

2Hs

] [
1 + 2D

3Reh

]
[
1 + 5D

4Hs

]
rotation autour de y Kstatry = 8GsRe3

ry

3(1−νs)

[
1 + Rery

6Hs

] [
1 + 2 D

Rery

]
[
1 + 0.7 D

Hs

]
(18)

couplage rotation-horizontal Kstatryhx = 0.40KstathD

Les rayons équivalents Ren traduisent le fait qu’une partie de la surface de la fondation va inter-
agir avec le sol sous vibrations. Sa surface sera la même que celle de la fondation rectangulaire
pour le mode de translation. Pour les mouvements de rotation, elles auront les mêmes moments
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Figure 32: Représentation d’un système à un degré de liberté (1-DDL) soumis à une sollicitation
de type séisme et intégrant l’interaction sol-structure.

d’inertie. Des relations existent aussi pour les modes de translation verticale et de torsion. Dans
le domaine du génie parasismique, il est généralement admis de considérer ces modes comme
mineurs par rapport aux modes horizontaux et de rotation. D’autre part, la réciprocité des ter-
mes de couplage admet en général que Kstatryhx = Kstathxry.
Les coefficients kn(a0) et cn(a0) sont des termes sans dimension, donnés en fonction de la pul-
sation adimensionnelle a0. Cette dernière est représentée pour chaque mode n de vibration,
par:

an =
ωRen

β
(19)

Pour une fréquence nulle, on s’aperçoit que la fonction d’impédance est proportionnelle à la
raideur statique puisque la partie imaginaire de Kn s’annule. La fondation est donc considérée
comme infiniment rigide. Dans le cas d’un chargement harmonique, l’équilibre de la structure
peut être établi selon la 2me loi de Newton appliquée au système global sol-fondation-structure
(Fig. 32). En considérant les équilibres de la fondation et de la structure, on obtient les expres-
sions suivantes:

m1 : m1(ẍ1 + ẍ0 + Hϕ̈y) + c1ẋ1 + k1x1 = −m1ẍg (translation)
m0 : m0ẍ0 + c̃hxẋ0 + k̃hxx0 + c̃hxryϕ̇y + k̃hxryϕy −

c1ẋ1 − k1x1 = −m0ẍg (translation) (20)
J0ϕ̈y + c̃ryϕ̇y + k̃ryϕy + c̃ryhxẋ0 + k̃ryhxx0 −

Hc1ẋ1 − Hk1x1 = 0 (rotation)

où x1, x0 et ϕy correspondent respectivement au déplacement inertiel (ou flexion) de la structure
de masse m1, au déplacement relatif horizontal de la fondation de masse m0 par rapport au sol
et à la rotation relative de la fondation, en supposant que la rotation du sol peut être négligée.
Le déplacement total de la structure est représenté par:
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xT = x1 + x0 + Hϕy + xg (21)

On exprime les équations 21 sous forme matricielle par la relation suivante:

[M ] {ẍ} + [C] {ẋ} + [K] {x} = −{m̂} ẍg (22)

avec:

• [M ] =

 m1 m1 Hm1

0 m0 0
0 0 J0

: matrice de masse du système sol-structure;

• [Kt] = [K]+iω [C] =

 k1 + iωc1 0 0
−k1 − iωc1 k̃hx + ic̃hx k̃hxry + ic̃hxry

−H(k1 + iωc1) k̃ryhx + ic̃ryhx k̃ry + ic̃ry

: matrice de rigidité

du système sol-structure, où k1 = ω2
1m1 et c1 = 2ω1m1ζ1;

• {m̂} =

 m1

m0

0

: vecteur des masses où s’appliquent les efforts d’inertie.

La solution matricielle de la réponse du système est obtenue par résolution dans le domaine de
Laplace telle que:

{X} (ω) =
−{m̂}Xg(ω)ω2

[Kt] − [M ] ω2
(23)

avec {X} = ⟨X1 X0 Φy⟩T : vecteur des transformées de Fourier des déplacements provoqués
par le chargement harmonique Xg.

3.2 Effets de l’interaction sol-structure et son influence sur le risque sis-
mique

Il existe ainsi plusieurs raison de considérer l’interaction sol-structure:

1. pour inclure dans l’analyse des modes de déformation les mouvements à la base de la
structure, en considérant un système couplé sol-structure;

2. pour obtenir une meilleure connaissance de la fréquence de vibration du système couplé
qui sera allongée, avec des implications pour son dimensionnement ou son évaluation;

3. pour évaluer complètement le comportement d’ouvrages critiques.

De nombreuses expériences sur des bâtiments réels (e.g. [311] [312]) ont montré que dans
la plupart des cas, les fréquences propres des structures fondées sur sol souple (base souple)
sont plus basses que celles sur sol rigide (base fixe). Dans certains cas, on constate également
que la fréquence souple est en dessous du maximum d’énergie de la sollicitation sismique, en-
traînant une baisse de efforts dans la structure. Cela se traduit sur le spectre réglementaire
par un décalage de la fréquence de résonance du système vers les basses amplitudes: on
s’éloigne ainsi de la zone plateau. C’est pourquoi dans les règles, l’ISS est généralement nég-
ligée puisque bénéfique.
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Figure 33: Exemple de l’effet de l’interaction sol-structure sur la réponse d’une structure en
fonction de la vitesse Vs de propagation des ondes S du sol de fondation. Les mouvements et
efforts correspondent à ceux du modèle de la figure 32. Trait continus noir: Vs=100 m/s - Tirets
noir: 150 m/s - Gras noir: 200 m/s - Fins continus rouge: 400 m/s - Tirets rouge: 600 m/s -
Continus gras rouges: 800 m/s - Bleu: 1000 m/s

L’interaction cinématique peut être considérée comme un effet du second ordre, ne se dévelop-
pant qu’à l’échelle des mouvements différentiels dans la structure. Elle n’aura des conséquences
que pour des structures exceptionnelles avec de longues fondations et très enfouies. Au con-
traire, on constate que l’amortissement d’une structure augmente quand elle est sur une base
souple. Dans le cas rigide, l’amortissement est provoqué par la perte d’énergie au cours des
cycles par frottements internes et non linéarité. En général, les valeurs d’amortissement des
structures réglementaires sont forfaitaires, et souvent les valeurs sont proches de 5%. Dans le
cas souple, une partie de l’énergie de vibration est dissipée sous forme d’onde sismique dans
les sols, au niveau du contact sol-fondation, à cause de la présence d’interaction inertielle. Cet
amortissement complémentaire a un effet positif pour la sécurité de la structure, en réduisant
l’amplitude maximale et la durée des oscillations (Fig. 33).

En général, il est souvent admis que négliger l’ISS est bénéfique pour la sécurité des struc-
tures, au moment de leur conception. Cependant, comprendre son fonctionnement et ses effets
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va contribuer à améliorer la compréhension des systèmes sol-structures que l’on va analyser
lors des séismes. En particulier, puisqu’une partie de l’énergie de vibration des structures part
dans le sol, on peut se demander ce que deviennent ses ondes sismiques, surtout en milieu
urbain, saturé de bâtiments de toute taille et de toute sorte.

A ce propos, le lecteur pourra se reporter aux papier donnés en annexe:

1. Guéguen, P. and P.-Y. Bard. 2005. Soil-structure and soil-structure-soil interaction: exper-
imental evidence at the Volvi test site, Journal of Earthquake Engineering, 9(5): 657-693.

2. Cornou, C., P. Guéguen, P.-Y. Bard and E. Haghshenas. 2004. Ambient noise energy
bursts observation and modeling: Trapping of harmonic structure-soil induced–waves in a
topmost sedimentary layer, Journal of Seismology, 8: 507-524.

3. Guéguen, P., P-Y Bard et J.-F. Semblat. 2002. L’interaction site-ville: un nouvel aspect
de l’aléa sismique, Bulletin des Laboratoires des Ponts et Chaussées, 236: 17-36.

4. Guéguen, P., P.-Y. Bard and F.J. Chavez-Garcia. 2002. Site-City interaction in Mexico
City-Like environments: an analytical study, Bull. Seism. Soc. Am., 92(2): 794-811.

5. Guéguen, P., P.-Y. Bard and C.S. Oliveira. 2000. Near to distant motions from an isolated
RC-building model: experimental and numerical approaches, Bull. Seism. Soc. Am.,
90(6): 1464-1479.

3.3 Contamination du mouvement sismique urbain par la vibration des
bâtiments

Dans la littérature, abondante sur les phénoménes d’interaction sol-structure et les effets de site,
seuls quelques exemples mettent en évidence l’effet de l’urbain sur le mouvement sismique.
Des travaux de recherche ont été lancés par le LGIT à la fin des années 1990 afin de quantifier
trois phénomènes pouvant exister: (1) l’interaction entre le mouvement de la structure et le
mouvement du sol, dite Interaction Structure-Sol; (2) l’interaction entre le mouvement de deux
structures proches, dite Interaction Structure-Sol-Structure; et l’interaction entre un groupe
de bâtiments et le mouvement du sol, dite Interaction Site-Ville.

3.3.1 Effets de l’interaction Structure-Sol IStS

Dés 1935 au Japon, Sezawa et Kanai [302] ont remarqué que l’atténuation des effets sismiques
avec la distance à la faille semblait plus importante à l’arrière des villes, ce qu’ils ont attribué
au fait qu’une partie de l’énergie de vibration des bâtiments se dissipe dans le sol sous forme
d’ondes locales. En 1970, Jennings [188], en appliquant une sollicitation forcée à la Milikan
Library du campus de l’Institut de Technologie de Californie, montra que l’interaction entre le
mouvement du bâtiment et celui du sol (interaction inertielle IStS) n’était pas uniquement un
phénomène local. Il observa en effet le mouvement de la structure sur une station sismologique
située à 11 kilométres du site, les ondes sismiques ainsi produites conservant suffisamment
d’énergie pour être identifiées. Cette expérience a été reproduite récemment par Favella et
al. [121] [122], utilisant le même bâtiment mais profitant de l’augmentation considérable des
réseaux d’observation pour détecter jusqu’à 400km l’effet de la vibration de la structure (Fig. 34
et 35).
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Figure 34: Amplitude spectral calculée à trois stations du réseau californien (Milikan MIK,
Pasadena PAS et Goldstone GSC) sur des enregistrements effectués lors de la vibration forcée
du bâtiment de la Milikan Library (Californie). La station MIK est située au 9me étage du bâtiment
(d’après [122]).

Des observations plus étonnantes voir amusantes ont également été rapportées par Kanamori
et al. [198] et Erlingsson et Bodare [115] mettant en évidence l’interaction entre sol et structure.
Etonnante car le 13 août 1989, la navette spatiale Columbia revenait sur terre aprés une mission
dans l’espace. Son entrée dans l’atmosphère provoqua une onde de choc qui fut enregistrée par
les stations sismologiques de Californie du Sud. De plus, ces dernières détectèrent une onde
impulsive de période 2-3 secondes qui arriva 12.5 secondes avant l’onde de choc principale. Si-
multanément, cette impulsion fut enregistrée par la station de l’Université de Californie du Sud,
proche du centre ville. Mais cette fois, elle arriva 3 secondes après le choc principal. Kanamori
et al. [198] montrèrent alors que cette onde provenait d’un groupe d’immeubles de grande hau-
teur, situés dans le centre ville de Los Angeles : excités par l’onde de choc, ils libérèrent une
partie de leur énergie de vibration sous forme d’ondes de compression transmise au sol via les
fondations. Par ailleurs, la proximité de la fréquence de résonance des bâtiments de celle du
bassin de Los Angeles a favorisé la conservation de l’énergie de l’IStS sur des grandes dis-
tances.

Amusante car au cours d’un concert de rock qui eut lieu dans le stade Ullevi de Gothen-
burg (Suède), le public placé sur la pelouse commença à sauter au rythme de la musique. Les
spectateurs des tribunes ressentirent de violentes vibrations. Elles provoquèrent quelques dom-
mages aux installations, mais surtout elles conduisirent une partie du public à quitter le stade,
preuve de l’importance de ces vibrations. Aprés analyse, Erlingsson et Bodare [115] arrivèrent
à la conclusion que les chocs périodiques (≈ 2 Hz) assénés à la surface du sol par le public
se situaient dans une gamme de fréquence proche de celle du remplissage sédimentaire sous-
jacent. Ce dernier, constitué de dépôts argileux, atteint par endroits une cinquantaine de mètres.
Des variations latérales d’épaisseur favorisèrent également le piégeage des ondes et donc la
transmission de l’énergie ”humaine” aux infrastructures environnantes, provoquant leur mise en
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Figure 35: Cartes des mouvements du sol maximaux observés sur les stations du réseau cali-
fornien au cours de la vibration forcée du bâtiment de la Milikan Library (Californie, triangle blanc)
et interpolés entre les stations (triangle noir). A à C correspondent aux différentes composantes
tandis que D est l’amplitude maximale du vecteur somme des trois composantes, interpolée
entre chaque station. L’échelle de couleur donne le logarithme base 10 du déplacement en
micron-métres (-0.5 vaut 0.316 micrométre) (d’après [122]).

vibration.

On peut citer également l’effet de la vibration d’une cheminée industrielle, identifié sur le
bassin grenoblois au cours d’une expérimentation sismologique temporaire [88]. Aprés vérifica-
tion des fréquences de vibration de l’édifice, il a été montré que le couplage entre la cheminée
et le sol était favorisé par la présence d’une couche superficielle: celle-ci avait une fréquence
de vibration proche de celle de la structure, favorisant la propagation et le piégeage d’une onde
jusqu’à plusieurs centaines de métres (Fig. 36).

Plus récemment, lors des attaques terroristes contre les tours jumelles du World Trade Cen-
ter, une station sismologique gérée par le réseau sismologique du Lamont-Doherty (Colombia
University) située à une quarantaine de kilomètres du site de l’impact, montrait non seulement
l’effet de la destruction complète des tours, mais également l’effet de la vibration des structures
lors de l’impact des avions (Fig. ??.
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Figure 36: Observation du mouvement d’une structure sur le mouvement du sol. A: Le cas d’une
cheminée industrielle localisée dans le bassin grenoblois montrant que les modes supérieurs
peuvent contribuer significativement au mouvement du sol lorsqu’un phénomène de résonance
existe avec la couche supérieure du sol (d’après [88]). B: Enregistrement du mouvement du sol
à 40 km du WTC excité par l’impact des avions lors des attaques terroristes du 11 septembre
(d’après [207]).

Sur le site test de Volvi (Thessalonique, Grèce), des essais au lâcher ont été réalisés, forçant
la vibration de la structure dans ses directions principales (longitudinale L et transversale T). Un
réseau temporaire de capteurs sismologiques à trois composantes a été installé par Guéguen
et al. [145] à différentes distances de la fondation et alignés dans les directions T et L. Chaque
capteur était orienté suivant les directions principales de la structure, à savoir les composantes
horizontales suivant les directions L et T. La figure 37 présente le mouvement du sol enregistré
dans les trois directions (L, T et Z), à proximité immédiate de la structure du site test de Volvi,
pour une excitation dans la direction L. Une modélisation utilisant le principe de la sous-structure
(Eq. ??) est superposée aux données expérimentales, en considérant les réactions du sol
au mouvement de la fondation comme des sources sismiques ponctuelles selon l’expression
suivante:

{
F0

M0

}
(ω) =

[
kh + iωch khr + iωchr

krh + iωcrh kr + iωcr

]{
X0

Φ0

}
(ω) (24)

On observe ainsi que :

1. l’amortissement temporel du mouvement du sol induit est proportionnel à l’amortissement
du système sol-structure, à sa fréquence fondamentale. Il en résulte qu’une partie de
l’énergie de vibration de la structure est rétro-diffusée dans le sol sous forme d’onde sis-
mique, en cohérence avec ce que l’on sait des effets de l’ISS (Cf. Section 3.1.2);
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2. la décroissance spatiale du champ d’onde est successivement proportionnelle à l’amortissement
géométrique des ondes de volume (en 1/r au voisinage immédiat) et des ondes de surface
(en 1/√r à partir d’une certaine distance, trouvée sur le site de Volvi égale à environ cinq
fois les dimensions de sa fondation);

3. la vibration de la structure est détectable jusqu’à environ dix fois la taille de la fondation,
distance à laquelle les mouvements vibratoires du sol représentent encore 5% du mouve-
ment de la base de l’immeuble. A une distance de deux fois la taille de la fondation, cette
proportion atteint 25%. L’énergie relâchée dans le sol sous forme d’ondes sismiques peut
donc être très significative et peut modifier le mouvement du sol en champ libre.

Figure 37: Observation du mouvement du sol à proximité de la structure du site test de Volvi
(Thessaloniki, Grèce) excitée par un essai de lâcher dans la direction L. Les traces en noir cor-
respondent au mouvement du sol observé aux stations alignées dans la direction L, sur les trois
composantes L, T et Z. En rouge, résultats d’une simulation analytique par la méthode de la
sous-structure, calculés aux points des observations. La trace TST11 correspond au mouve-
ment à la base de la fondation (d’après [145]).

Depuis, quelques observations ont été faites reprenant le schéma du test de Volvi mais ap-
pliqué à d’autres configurations sol-structure [261] [130] qui confirment l’existence du couplage
entre mouvement du sol et de la structure.

Toute ces expériences ou observations ont cependant en commun le mode d’excitation de
la structure. En effet, la sollicitation est directement appliquée à la structure et il est donc aisée
d’observer son mouvement sur le sol. Ce n’est pas aussi simple dans le cas d’un tremblement
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de terre, puisque le mouvement sismique incident et le mouvement rétro-diffusée dans le sol se
superposent.

3.3.2 Effets de l’interaction Sol-Structure-Sol

Wirgin et Bard [354] sont certainement les premiers à avoir étudié numériquement le couplage
entre le mouvement du sol et des structures lorsque celles-ci sont soumises à des séismes.
Cette idée était essentiellement motivée par la signature des enregistrements du mouvement
du sol sur la zone lacustre de Mexico. En effet, comme montré Figure 38, le mouvement dans
la zone lacustre montre certes une amplification considérable de l’amplitude, due aux effets de
sites de la couche molle superficielle, mais également un allongement et des battements consid-
érables. Si on considère la réponse 1D de la colonne de sol de Mexico, très bien documentée
depuis le séisme de Michoacan de 1985, on peut calculer le mouvement à la surface du sol
depuis le mouvement enregistré au rocher. On constate que l’amplitude est bien restituée mais
pas du tout les oscillations monochromatiques ni la durée du mouvement du sol. Il y a d’autre
part sur cette zone un habitat dense et massif construit sur une formation de sol souple et su-
perficielle favorisant les phénomènes d’interaction sol-structure. La contribution du mouvement
des structures au mouvement du sol observé était également encouragée par la similitude des
fréquences de vibration des structures et de la couche lacustre de surface, qui signifiait qu’un
couplage fort s’était établi lors du séisme.

Figure 38: Mouvement du sol de Mexico observé et simulé sans tenir compte de la couche
urbaine (d’après [144]). Le mouvement du sol Co56 num correspond au mouvement sismique
calculé en convoluant la réponse 1D de la colonne de sol à Co56 par le mouvement au rocher
(Tacubaya).

Cependant, peu d’évidences expérimentales ont été apportées montrant la contribution de
la vibration d’une structure au mouvement du sol lorsque celle-ci est excitée par un séisme.
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Guéguen et Bard [143] montrèrent cependant sur l’expérience de Volvi qu’il était possible d’observer
ce phénomène (Fig. 39). En effet, lors de deux tirs d’explosif à proximité de la structure, des
stations placées au sol, à quelques mètres de la fondation, faisaient apparaître une onde de
fréquence caractéristique égale à celle de la structure, s’atténuant avec la distance et animée
de battements qui ont pu être reliés au mouvement de la structure.

Figure 39: Excitation de la structure test de Volvi (Grèce) par un tir d’explosif et identification de
l’effet de sa vibration sur un mini réseau de stations sismologiques situées dans son voisinage
proche (d’après [143]).

Cette observation est rare mais prouve qu’un couplage existe. Il est donc raisonnable de
s’interroger sur l’effet d’une multitude de structures, toutes soumises à une sollicitation de type
séisme, en particulier lorsqu’elles sont fondées sur une couche à effets de site. Cet effet a été
appelé l’Interaction Site-Ville (ISV).

3.3.3 Effets de l’interaction Site-Ville

En utilisant le modéle analytique développé pour une structure isolée (Cf. Section 3.3.1), l’étude
de l’interaction site-ville a été réalisée sur le quartier Roma Norte, l’un des quartiers de Mexico
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ayant subi des destructions importantes lors du tremblement de terre de Michoacan en 1985
(Fig. 40). Une conséquence directe de ces destructions a été la focalisation sur ce quartier d’un
grand nombre d’études sismologiques mais aussi géotechniques et structurales, fournissant
ainsi des informations précises sur la nature du sol et sur les caractéristiques du bâti. A partir
de là, l’étude de l’interaction site-ville a été menée de la façon suivante, selon la procédure
développée dans Guéguen et al. ([144]) et rappelée ici brièvement :

1. Tous les immeubles de plus de sept étages ont été recensés dans le quartier Roma Norte,
en identifiant leur nombre d’étages et leur superficie. Au total, 180 immeubles ont été
répertoriés, dont l’ensemble constitue le modèle urbain.

2. En supposant un habitat homogène, les caractéristiques dynamiques et géométriques des
structures ont été déduites de celles de deux bâtiments parfaitement connus de Roma
Norte : les immeubles Jalapa et Plaza Cordoba. Chaque structure est identifiée par sa
hauteur, sa masse et son système de fondation. Pour ce dernier, une fondation superfi-
cielle équivalente a été considérée, déduite des caractéristiques des fondations profondes
de Jalapa et Plaza Cordoba : l’enfouissement de la fondation superficielle correspond à
la longueur active des pieux selon l’expression de Gazetas [134] et sa masse respecte la
densité des fondations profondes, soit le ratio entre le volume des pieux et le volume de
sol [144].

3. La période de vibration de chaque structure a été estimée suivant la relation de l’UBC88 :
T = 0.073h0.75.

4. L’amortissement structural a été estimé par les travaux de Farsi [119] [120], via la relation
suivante: ζ = 0.0562

(
h

2B

)−0.15, avec B la dimension de la fondation dans la direction de
vibration.

L’utilisation du modèle développé précédemment impose de considérer chaque structure
comme étant isolée, c’est-à-dire qu’elle ne subit pas l’effet des autres immeubles : c’est ce
que l’on appelle l’interaction simple. Le modèle urbain a été mis en vibration selon le principe
de la sous-structure par un séisme mexicain enregistré à une station de référence localisée à
proximité de la zone d’étude, au rocher, et convolué par la réponse 1D de la colonne de sol
moyenne de la zone, représentant le mouvement sismique en champ libre, sans la présence
des bâtiments. Le champ d’onde généré par l’ensemble des structures a ensuite été calculé
en estimant les forces de réaction se développant à la base de chaque structure. Le champ
rayonné total WT est alors calculé au centre du quartier (station Co56) comme étant la somme
des champs d’onde unitaires, provoqués par la force de translation WF et le moment de bal-
ancement WM . Etant donné la nature tridimensionnelle du mouvement sismique, on considère
que les structures sont excitées suivant leurs directions horizontales principales (j=1,2), WT

s’exprimant alors par la relation :

WT =
2∑

j=1

n∑
i=1

WFij + WMij (25)

Dans le domaine temporel, on s’aperçoit (Fig. 41) que le mouvement du champ d’onde ray-
onné par l’ensemble des structures est du même ordre de grandeur que le mouvement sismique
incident, ce qui prouve l’importance de l’effet site-ville dans le cas de Mexico. Malgré quelques
différences dues essentiellement à la simplicité du modéle utilisé, le champ total (direct + ray-
onné par les structures) calculé présente des similitudes avec le champ observé pour le séisme
considéré, en particulier concernant l’allongement et les battements caractéristique de la zone
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Figure 40: Le quartier Roma Norte de Mexico et la répartition des bâtiments analysés sur la
zone.

de Mexico. Ce phénomène ne semble pas augmenter le mouvement sismique mais plutôt le
perturber avec des conséquences directes pour le risque sismique. En effet, Guéguen et al.
[144] montrèrent que l’estimation des effets de site par la méthode des rapports spectraux [44]
appliquée sur les données ne s’expliquait qu’en intégrant le champ total pour le calcul. Les rap-
ports spectraux peuvent être calculés à partir du mouvement en champ libre, sans tenir compte
de la présence des immeubles. Ce rapport revient à considérer la fonction de transfert unidi-
mensionnelle utilisée dans le modéle. On se rend compte ainsi que le modèle unidimensionnel
ne représente pas la fonction de transfert expérimentale, puisqu’elle sous-estime la fréquence
et surtout l’amplification du mouvement du sol. Enfin, ce même rapport spectral est calculé
en considérant maintenant le champ libre urbain, c’est-à-dire en tenant compte de la présence
des bâtiments. La fonction de transfert se rapproche de celle obtenue expérimentalement, en
fréquence comme en amplitude, ce qui tend à prouver que l’estimation des effets de site en
milieu urbain doit tenir compte de la présence des bâtiments.

On voit donc que les structures contribuent au mouvement sismique global. Ce n’est pas si
étonnant que cela sur Mexico quant on connaît l’urbanisation imposante fondée sur une couche
relativement molle de sédiments. Cette configuration est-elle exceptionnelle ou bien la retrouve-
t-on dans d’autres centres urbains? C’est à cette question qu’on essayé de répondre Guéguen
et al. [144] en considérant le bilan énergétique de la ville.

Pour ce faire, un groupe d’immeubles n est considéré, reposant sur un remplissage sédi-
mentaire d’épaisseur Hs, sur une superficie totale Ss. L’énergie cinétique maximale Es de
l’ensemble du remplissage sédimentaire, et l’énergie cinétique maximale Eb des n immeubles sont
successivement calculées : l’objectif était de trouver l’ordre de grandeur du rapport Eb/Es.
Guéguen et al. [144] proposent ainsi la relation simplifiée suivante:
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Figure 41: Effets de l’ISV sur le mouvement du sol et l’estimation des effets de site par la méth-
ode des rapports spectraux (d’après [144]).

Eb

Es
= 2

n∑
i=1

Sbi

Ss

Hbi

Hs

f2
s

f2
bi

(26)

On constate ainsi que ce phénomène est essentiellement contrôlé par trois termes qui sont:

1. la densité urbaine qui représente la surface de sol occupée par les bâtiments, s’exprimant
comme le rapport entre la surface totale du bâti et la surface du site considéré, i.e. Sbi

Ss
;

2. le contraste de masse, et donc de géométrie, entre la ville et le sol, caractérisé par le
rapport entre la hauteur moyenne des bâtiments constituant la ville et l’épaisseur du rem-
plissage sédimentaire, i.e. Hbi

Hs
;

3. la coïncidence entre les fréquences de résonance de la couche de sol et des bâtiments qui
comme nous l’avons déjà montré plus haut ([141]; [33]), favorise le piégeage des ondes
de surface émises par la vibration des bâtiments, i.e. f2

s

f2
bi

.

Une étude paramétrique a été proposée, sur la base du quartier Roma Norte de Mexico, en
considérant 180 réseaux urbains homogènes constitués des 180 bâtiments. Tous les modèles
site-ville sont soumis à une excitation harmonique identique à celle de la partie précédente. Pour

68



estimer l’apport des bâtiments, une estimation a été utilisée, basée sur l’intensité cumulée des
champs d’onde calculés dans les deux directions x et y principales P , normalisée par l’intensité
du mouvement du sol en champ libre Pg, c’est-à-dire sans les bâtiments. Elle s’exprime selon
la relation suivante:

P

Pg
=

∑tmax
t=1 x2 + y2∑tmax
t=1 x2

g + y2
g

(27)

La figure 42 représente, pour les 180 cas considérés, la corrélation entreP/Pg et l’estimateur
Eb/Es. Dans le cas du quartier Roma Norte, on observe ainsi que P/Pg≈10Eb/Es. En d’autres
termes, pour un rapport d’énergie cinétique de 10%, l’intensité cumulée du champ rayonné est
équivalente à celle du champ libre. C’est d’ailleurs grosso modo le cas de la configuration réelle
de Roma Norte, représentée par le symbole carré rouge sur la figure 42. Cette figure indique
aussi que, dans certains cas, l’intensité cumulée peut être dix fois supérieure à celle du champ
libre : dans de tels cas, les mouvements sont donc quasiment contrôlés par l’Interaction Site-
Ville! Sur la base de cette analyse, Guéguen et al. [144] arrivèrent à la conclusion que les
deux paramétres principaux qui contrôlent l’importance de cet effet d’interaction sont la densité
urbaine, et surtout la coïncidence entre les fréquences du sol et des immeubles, à l’origine du
couplage sol-structure.

Figure 42: Bilan énergétique de l’interaction site-ville simulée sur des configurations typiques
de celle de Roma Norte (Mexico) et indication des réalités urbaines telles que Roma Norte, Nice
et Grenoble (d’après [144]).

On peut aussi appliquer cette relation à d’autres configurations. Par exemple, le quartier de
la Villeneuve à Echirolles, à la périphérie de Grenoble, est certainement un des secteurs les
plus urbanisés de la ville. En considérant une urbanisation trés dense ( = 0.5), la fréquence
fs et l’épaisseur Hs du remplissage égales, respectivement, à 0.4 Hz et 400 m [226] [148], et
des bâtiments de hauteur moyenne égale à 30 m, vibrant à environ 2 Hz [119] [120], le rapport
des énergies cinétiques Eb/Es est d’environ 0.15 %. Cette valeur est faible et d’après la figure
42, elle provoque un effet site-ville de l’ordre de P/Pg≈10−2, c’est-à-dire négligeable. Dans ce
cas, l’importance du remplissage, constitué de matériaux assez rigides ( =400 m/s) contraint la
faible valeur de Eb/Es. Cependant, et l’exemple de la cheminée la clairement mis en évidence
[88], si on considère la couche superficielle de Grenoble qui contrôle la partie haute fréquence
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des amplifications du sol, avec H=20 m et Vs=200m/s [88] [148], le rapport des énergies devient
alors importants, impliquant un effet site-ville de l’ordre de P/Pg≈1, cette fois non négligeable.

La même analyse a été réalisée au cas de Nice. A partir de l’étude du risque sismique
menée sur la ville de Nice par le Centre d’Etudes Techniques de l’Equipement [32], le rapport
des énergies cinétiques a pu être calculé (approximativement) pour quelques secteurs de la
ville, permettant d’estimer l’importance de l’effet site-ville. L’analyse ne tient compte que de
certaines classes de bâtiments de plus de 6 niveaux (>R+5). Comme pour Grenoble, pour une
valeur du rapport des énergies cinétiques, P/Pg est estimé sur la Figure 42 au moyen d’un in-
tervalle des valeurs de plusieurs quartiers de Nice. Au vu des résultats, sur les secteurs de
Nice Nord, Le Port-Riquier, Ariane-Pasteur et Gare du Sud, l’effet site-ville ne devrait pas être
négligeable. Dans le cas de Nice Nord, il peut même être équivalent à celui calculé à Mexico
(P/Pg = 0.8).

Depuis la premiére modélisation réalisée par Wirgin et Bard [354], d’autres modèles ont été
proposés. Par exemple, Guéguen [141] montra que le l’effet était d’autant plus important que
les fréquences du sol et de la structure coïncidaient. Groby et Wirgin [138] montrèrent aussi que
des blocks rigides identiques et distribués régulièrement sur un demi-espace modifiaient signi-
ficativement l’amplitude et la durée du mouvement sismique. Kham et al. [205] constatèrent une
perturbation à l’extérieure de la ville, exacerbée lorsque la densité urbaine est forte et lorsqu’il
y a résonance entre la ville et le bassin. Ils montrèrent également numériquement que :

1. dans une ville périodique, les effets ISV sont salutaires: le mouvement du sol est réduit ;

2. cette réduction augmente avec la densité urbaine et elle est maximale quand les fréquences
des constructions et du sol coïncident. En conditions optimales (la plus grande densité et
résonance parfaite), la réduction atteint le 50% ;

3. l’effet de la densité peut cependant être significatif même lorsque les fréquences ne coïn-
cident pas. Par exemple, l’énergie du champ rayonné par rapport au champ incident est
du même ordre (67%) dans les cas « densité faible – résonance » et « densité forte – pas
de résonance »;

4. ces effets de réduction diminuent de manière significative quand la régularité du bâti
est cassée: la réduction pour les villes non-périodiques n’excède pas 15%, ce qui peut
s’expliquer par le faible nombre de bâtiments à 2 Hz et/ou le faible effet de groupe dû à la
disposition irrégulière.

Cependant, à la différence de Groby et Wirgin [138], Kham et al. [205] montrèrent au con-
traire que la cohérence spatiale du mouvement sismique en champ urbain était très perturbée
et que le mouvement des structures et du sol étaient réduites par effets sol-structure-sol, les
plus fortes perturbations du mouvement du sol liées à la présence des structures apparaissant
à la périphérie de la ville.

3.3.4 Effets de l’interaction structure-sol-structure

L’hétérogénéité des urbanisations fait très souvent se côtoyer plusieurs catégories d’immeubles,
de taille, de système de fondation et d’éléments structuraux différents. La distribution du bâti
fait alors apparaître de grandes variations latérales, des contrastes importants entre structures
voisines. Des masses imposantes sont ainsi construites à côté de structures plus légères. En

70



statique, mise à part l’agression visuelle qui en résulte parfois, et des éventuels tassements dif-
férentiels, une urbanisation hétérogène n’entraînera pas de problèmes importants. Par contre,
en dynamique, il est légitime de se demander si la présence de masses vibrantes imposantes
à proximité de masses légères ne provoque pas des modifications de comportement, voire des
interactions dynamiques entre bâtiments.

Kitada et al. [209] étudièrent sur un site expérimental les effets de l’interaction entre bâti-
ments. L’étude consistait à mettre en vibration une structure de référence à l’aide d’un excitateur
placé au sommet. A chaque essai, son environnement proche était modifié. Le comportement
de la structure était d’abord analysé pour un environnement vierge. Puis, une structure iden-
tique était construite à proximité et ensuite une structure plus imposante. A chaque étape, ils
ont observé que la réponse du bâtiment de référence était modifiée par rapport à celle du cas
de la structure isolée. Plusieurs types de variations sont apparues, soit par décalage de la
fréquence de résonance, soit par découplage de cette même fréquence en deux fréquences,
soit par apparition de la fréquence de résonance du bâtiment annexe sur la réponse du bâtiment
de référence (Fig. 43).

6

a) b)

c)

Figure 43: (a) Modèles de bâtiments nucléaires testés in-situ. (b) Courbes de résonance
obtenues sur le bâtiment principal lors d’un test de vibrations forcées avant et après la construc-
tion du bâtiment secondaire. (c) Courbes de résonance obtenues sur le bâtiment secondaire
lors d’un test de vibrations forcées avant et après la construction du bâtiment principal. (D’après
[209])

Guéguen [272] proposa également une analyse numérique réalisée avec le code éléments
finis CESAR LCPC. L’idée était de tester différentes configurations de sols et de bâtiments et
de disposer deux bâtiments à différentes distances l’un de l’autre (Fig. 44). Un bâtiment était
actif, c’est-à-dire excité par une sollicitation au sommet, tandis que l’autre était passif et réagis-
sait à la présence du bâtiment proche. Les bâtiments étaient avec des fondations superficielles
ou enfouies, ces dernières favorisant le couplage entre le sol et le bâtiment, et plusieurs profils
de sol étaient considérés, de façon à faire coïncider (ou non) la fréquence de résonance de la
couche avec celle du bâtiment actif.
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Guéguen [272] observa ainsi un fort couplage entre la structure active et celle passive, en
particulier lorsque la résonance entre le sol et le bâtiment actif existe et que les bâtiments ont
des fréquences de résonance proches (Fig. 45). L’effet essentiel est de provoquer une oscil-
lation du bâtiment passif, de l’ordre de 10% de celle calculée au sommet du bâtiment actif, et
cela même pour des distances importantes (de l’ordre de la hauteur du bâtiment). On constate
aussi que ce phénomène existe aussi pour les modes supérieurs de la structure. Puisque la
fréquence du bâtiment actif et celle du bâtiment passif sont proches, la forme de cette oscilla-
tion est caractéristique des phénomènes de couplage de systèmes ayant des fréquences quasi
identiques, animée de battements. En fréquence (Fig. 46), cela se traduit par un découplage
de la fréquence de vibration de la structure, comme cela avait été montré par Kitada et al. [209].

Figure 44: Exemples de mouvement à la surface du sol, calculé à différentes distances d’un
bâtiment soumis à une sollicitation de type essai de lâcher. Le signal de la première rangée
correspond au déplacement total uT (t) calculé au sommet des systèmes B2E-SolI et B1S-SolI
décrites dans [272]. Les valeurs reportées à droite de chaque trace correspondent à l’amplitude
maximale du mouvement en champ libre exprimée en pourcentage de l’amplitude maximale au
sommet de la structure (d’après [272]).

D’autres modèles ont été réalisés à l’aide la centrifugeuse du LCPC de Nantes. La modélisa-
tion à échelle réduite en centrifugeuse est, sous conditions expérimentales bien contrôlées, un
moyen expérimental puissant en dynamique des sols qui combine à la fois la réduction d’échelle
et la représentativité à échelle réelle des phénomènes. Puisque que les propriétés mécaniques
des sols sont fortement liées à leur état de contrainte, travailler sur des modèles physiques à
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Figure 45: Exemples de déplacements uT (t) calculés au sommet des bâtiments B1E-B1S, B2E-
B2S et B5E-B5S pour les cas où ils sont fondés sur (a) le sol de type I et (b) le sol de type III.
Trois éloignements ont été testés, qui correspondent à L1 = Ha/4, L2 = Ha/2 et L3 = Ha.
Les classes de bâtiments présentées correspondent aux cas où f̃p > f̃a (B1E-B1S), f̃p ≈ f̃a

(B2E-B2S) et f̃p < f̃a (B5E-B5S). Pour exemple, sont donnés à droite le déplacement uT (t) du
bâtiment actif, pour le cas du bâtiment passif B2E reposant sur le sol I (haut) et III (bas). Les
configurations des sols et des bâtiments sont décrites dans [272].

échelle réduite pose une difficulté essentielle : les efforts induits sont très faibles et la réponse
du sol est alors complètement différente de sa réponse globale. La pesanteur artificielle créée
dans une centrifugeuse permet alors de surmonter ce problème: la densité du sol du modèle
reste constante et, puisque le facteur d’échelle des dimensions est 1/N , une augmentation de
N de la pesanteur reconstituera le champ de contrainte réel. Etant donné que le fait de réduire
les échelles rend les études paramétriques possibles, des modélisations spécifiques peuvent
être conduites en centrifugeuse. Ainsi, depuis les années 1980, l’utilisation des modélisations en
centrifugeuse a rencontré un grand succès dans le domaine de la sismologie de l’ingénieur. Elles
sont généralement bien documentées dans les conférences spécifiques aux centrifugeuses [89]
[210] [239] [206] [282].

Plusieurs essais ont ainsi été menés, l’objectif principal étant de vérifier si le réponse sis-
mique d’un bâtiment pouvait être affecté par la présence d’un autre bâtiment. Une expérience
avec un bâtiment « actif », c’est-à-dire forcé en vibration par un choc, et un bâtiment identique
passif situé à une certaine distance de l’actif, a ainsi été menée. Lors du choc, le mouvement a
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Figure 46: Réponses spectrales des systèmes sol-structure présentés Fig. 45.

été enregistré au sommet de chaque bâtiment et l’effet de la distance entre les deux bâtiments
sur leur réponse a été analysé, un peu comme selon l’expérience menée par Kitada et al. [209].
La conception des bâtiments modèles a été prévue pour reproduire un bâtiment de sept étages
avec une base de 15mX15m, similaire à une structure analysée par Guéguen et al. [144] à
Mexico. Le facteur de réduction choisi était de 1/N = 1/100. Afin de simplifier l’analyse, la con-
ception (Fig. 47) a été prévue pour reproduire un système à un seul degré de liberté (1-DDL): il
est composé de deux lames portant la masse de la superstructure et encastrées dans une base.
Cette conception permet de limiter les vibrations dans une seule direction. Le modèle de sol
était composé de sable sec fin de Fontainebleau ayant une densité homogène de 16.3 kN/m3.
Des détails additionnels peuvent être trouvés dans Chazelas et al. [75].

Dans un premier temps, le bâtiment « actif » B1 est enfoncé dans le sable (fondation en-
fouie), au centre du modèle de sol. Le bâtiment « passif » B2 est simplement posé sur le sable
(fondation superficielle), successivement à différentes distances et à différentes positions le
long des directions radiales et transversales du massif de sol. La figure 47 montre les mou-
vements enregistrés au sommet des bâtiments pour une configuration donnée. En l’absence
d’interaction, la réponse du bâtiment actif devrait demeurer la même, alors que le « passif » ne
devrait pas montrer de mouvement. Ce n’est clairement pas le cas: le bâtiment passif se dé-
place, et l’actif montre des battements, qui sont de plus en plus prononcés lorsque le bâtiment
B2 se rapproche du B1. Les deux bâtiments « parlent » entre eux par le sol et les battements
sont caractéristiques d’un couplage des valeurs des fréquences de résonance qui sont sem-
blables. Ces observations sont conformes aux observations expérimentales à échelle réelle de
Kitada et al. [209] ou par modélisation numérique de Guéguen [272], rapportant des variations
de fréquence de résonance d’un bâtiment selon l’existence ou pas de bâtiments voisins.
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a)

b)

Figure 47: (a) Modèle du bâtiment utilisé en centrifugeuse. (b) mouvement au sommet des
structures B1 et B2 en fonction du temps, lors d’un choc sur le bâtiment actif B1

3.4 Conclusions
De cette compilation d’observations, d’expériences spécifiques et de calculs numériques, nous
pouvons tirer quelques conclusions sur les effets du bâti sur le mouvement sismique en mi-
lieu urbain. Ces résultats indiquent tout d’abord que l’effet existe : l’expérience de Volvi a
prouvé que le mouvement du sol est sensiblement perturbé à proximité immédiate d’un bâti-
ment et les essais en centrifugeuse indiquent que les bâtiments « parlent » entre eux par le
sol. Les simulations numériques soutiennent l’existence de l’interaction forte en cas de condi-
tions favorables (présence de résonance entre le sol et le bâti et densité urbaine importante).
L’origine physique est multiple, mélangeant les interactions cinématique et inertielle: les on-
des sont générées dans le sol à la base des bâtiments vibrants et elles sont piégés dans les
couches superficielles lorsque le contraste est suffisant. Des effets de groupes apparaissent
également lorsque les bâtiments sont proches. Dans le cas de fortes densités urbaines et/ou
de bâtiments de grande taille, l’effet d’inertie produit quelques (légers) décalages de fréquence.
Le phénomène est particulièrement exacerbé lorsqu’il y a coïncidence entre les fréquences du
sol et du bâti : les ingrédients pour un ISV significatif sont donc la présence simultanée d’une
couche mince de sédiments mous et une urbanisation dense avec des bâtiments homogènes
ayant des fréquences semblables.

Bien qu’il y ait toujours un besoin de calculs 3D complémentaires, quelques résultats généraux
semblent émerger du phénomène ISV . Dans le cas de l’interaction multiple forte, les effets sem-
blent globalement salutaires: le mouvement du sol en milieu urbain est diminué, particulièrement
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pour des ensembles homogènes de bâtiments. Des amplifications locales ne peuvent cepen-
dant pas être complètement éliminées. L’effet globalement bénéfique devrait néanmoins être
équilibré par le fait que l’ISV augmente de manière significative la variabilité du mouvement sis-
mique en milieu urbain. Quelques amplifications significatives peuvent se produire localement,
imprévisibles actuellement car fortement dépendante du champ d’onde incident (fréquence et
phase). Par contre, les secteurs situés aux bords des centres urbains denses et homogènes
sont exposés à un mouvement du sol accru conséquence des effets de l’ISV à l’extérieur de la
zone urbanisée. Ce phénomène est très semblable aux effets de bord de bassin observé par
exemple dans Kobe.

Du point de vue sismologique, il semble important d’analyser les enregistrements sismiques
en tenant compte de l’environnement urbain, en plus des effets de sources, de propagation
et d’effets de site. Cette question est particulièrement importante quand des réseaux denses
sont déployés dans des villes pour des analyses du champ d’onde sismique. L’observation et
l’analyse de la distribution des dommages devraient également tenir compte de l’ISV car ils peu-
vent ne pas être dus uniquement à la variabilité de la vulnérabilité ou aux effets de site.

Du point de vue du risque sismique, la leçon principale est que les secteurs urbains peuvent
subir des modifications anthropiques. Ceci pourrait conduire à beaucoup de développements
imprévisibles, par exemple dans l’aménagement urbain (en essayant de concevoir « une utili-
sation du territoire optimale » pour réduire le mouvement du sol) et dans l’évolution temporelle
du risque (le risque peut changer au grés des constructions et des démolitions). Cependant,
avant de confirmer ces conséquences, la prochaine étape nécessaire est d’obtenir la preuve
expérimentale incontestable de l’occurrence de ces effets dans des villes réelles soumises à
des tremblements de terre. Il faudra donc instrumenter de façon spécifique des villes suivant
des schémas instrumentaux particuliers et employer de nouvelles techniques sophistiquées de
traitement du signal pour séparer les ondes incidentes des ondes induites par les structures.
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4 Mesure et analyse de la réponse sismique des bâtiments
La volonté de comprendre le comportement dynamique des structures a été motivée depuis
longtemps par le souci de concevoir des édifices ou des ouvrages capables de résister à des
séismes mais également de bien se comporter sous d’autres types d’actions dynamiques, telles
le vent et la circulation automobile dans le cas des ponts, ou les vagues dans le cas de structures
off-shore. L’idée de l’utilisation des mesures directes sur des structures s’est ainsi développée
trés tôt. En effet, dès 1900, Fusakichi Omori [96] a l’idée de réaliser une série d’expériences
dans des bâtiments japonais afin d’analyser leur façon de se comporter pendant un séisme.
Il commence par des bâtiments en maçonnerie puis par des tours et des cheminées jusque
dans les années 1920. L’idée qu’il a en tête est, sur la base de leur déformation, de proposer
les formes à donner aux structures afin qu’elles résistent au mieux aux sollicitations sismiques.
Dans son prolongement, de nombreux auteurs vont commencer à s’intéresser aux structures
existantes et de nombreux papiers scientifiques vont commencer à apparaître, en particulier
au Japon dans le Bulletin of the Earthquake Research Institute (ERI) et aux Etats-Unis dans
le Bulletin of Seismological Society of America, créés respectivement en 1926 et 1911. Une
première campagne exhaustive de mesures de la période fondamentale a été ensuite réalisée
dés 1936 aux Etats-Unis par Carder [57] [56] [58]. Mais le véritable essor s’est produit au début
des années soixante, en parallèle des progrès des moyens d’acquisition et de traitement des
données. Durant ces années et jusqu’à la fin de la décennie suivante, le nombre de techniques
et les champs d’applications (bâtiments civils et industriels, ponts, ouvrages d’art) se diversifient
rapidement, la plupart aux Etats-Unis et au Japon.

Plusieurs exemples sont donnés dans cette partie, issus des articles suivants disponibles en
annexe:

1. Michel, C., Guéguen, P., Lestuzzi, P. and Bard, P.-Y. 2009. Comparison between seismic
vulnerability models and experimental dynamic properties of French buildings, soumis à
Bulletin of Earthquake Engineering.

2. Michel C., Guéguen, P., El Arem S., Mazars J. and Kotronis P. 2009. Full scale dynamic
response of a RC-building under weak seismic motions using earthquake recordings, am-
bient vibrations and modelling, sous presse Earthquake Engineering and Structural Dy-
namics.

3. Guéguen P., Jolivet V., Michel C. and Schveitzer A.-S. 2009. Comparison of velocimeter
and coherent Lidar measurements for building frequency assesment, sous presse Bulletin
of Earthquake Engineering.

4. Michel, C., Guéguen, P.. 2009. Time-frequency analysis of small frequency variations in
civil engineering structures under weak and strong motion, accepté à Journal of Structural
Health Monitoring.

5. Michel, C.,Guéguen, P. and P.-Y. Bard. 2008. Dynamic parameters of structures extracted
from ambient vibration measurements: An aid for the seismic vulnerability assessment of
existing buildings in moderate seismic hazard regions, Soil Dynamics and Earthquake
Engineering, 28(8): 593-604.

6. Guéguen, P. and P.-Y. Bard. 2005. Soil-structure and soil-structure-soil interaction: exper-
imental evidence at the Volvi test site, Journal of Earthquake Engineering, 9(5): 657-693.
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7. Chatelain J.L., Guéguen P., Guillier B., Fréchet J., Bondoux F., Sarrault J., Sulpice P.
and Neuville J.M. 2000. CityShark: A user-friendly instrument dedicated to ambient noise
(microtremor) recording for site and building response studies, Seismological Research
Letters, 71, 6, 698-703.

En général, rechercher les paramètres dynamiques d’un bâtiment a plusieurs finalités:

• permettre l’identification des paramètres dynamiques du domaine élastique, ce qui facilite
en particulier pour les ingénieurs structure le calage de leurs modèles dynamiques [313]
[345] [341] [342] [273] [255];

• assurer le suivi du vieillissement des structures [92] [15] [55];

• connaître la détérioration des éléments constructifs lorsque la structure a été endommagée
par une sollicitation telle que le séisme [236] [111];

• évaluer a priori les déformations que subirait une structure en cas de séisme [252] [254].

Ces exemples sont essentiellement en lien avec le problème sismique. Pourtant une grande
gamme d’applications, et par conséquent de littérature scientifique, aborde l’analyse modale
des systèmes mécaniques. On peut citer en particulier les études aéronautiques qui dès les
années 70 commencent à employer l’analyse modale pour extraire à la fois les paramètres des
éléments constituant un aéronef, mais également pour tester par méthodes non-destrucives leur
évolution et donc leur intégrité [350]. On peut également se reporter aux travaux réalisés dans
le cadre du contrôle d’intégrité des ouvrages de génie civil et de mécanique (Structural health
monitoring).

Dans le domaine de la dynamique des structures en lien avec les séismes, les méthodes
d’auscultation vibratoire visent essentiellement à déterminer les propriétés dynamiques des
structures réelles. Par propriétés, on entend les caractéristiques modales: fréquences, défor-
mées et amortissements. Mais la mesure directe permet de rechercher également les phénomènes
ou les facteurs qui pilotent ou influencent la dynamique de la structure, puisque celle-ci est
nécessairement auscultée en place. On peut ainsi citer :

- l’effet de l’interaction sol-structure,

- l’influence de la présence de bâtiments contre ou à proximité,

- la qualité des dispositions constructives (connexions entre éléments par exemple).

Dans la pratique et pour des structures existantes, il est souvent difficile, voire impossible
d’avoir accès à ce type d’informations. Bien évidemment, la mesure directe ne fournit pas non
plus de réponse absolue. Elle apporte néanmoins des éléments qui, au travers de l’utilisation
de modèle de comportement, permettent de valider ou non les hypothèses de calcul et au final
de se faire une idée plus juste du comportement réel de la structure auscultée. La contrepartie
évidente est justement qu’elles ne sont que partiellement connues, que les moyens d’excitation
sont pour certains non contrôlés. Nous verrons au travers de différents exemples que les méth-
odes d’auscultation fournissent toutefois des informations très utiles sur le comportement.
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4.1 Mesures sous excitation imposée
Il existe de nombreuses techniques d’auscultation dynamique qui ne diffèrent finalement les
unes des autres que par la méthode de mise en vibration des structures. Les objectifs sont dans
tous les cas d’évaluer les paramètres modaux: les fréquences de vibration, les amortissements
et les déformées modales. Dans tous les cas, l’excitation permet de révéler ces paramètres, à
des niveaux de sollicitation cependant variables. De nombreux auteurs ont eu recours à des
dispositifs de mise en vibration de structures, qu’on peut classer en trois catégories.

4.1.1 Catégorie 1: Excitation par impulsions

Une façon radicale d’exciter une structure est d’employer des impulsions telles que des explo-
sions souterraines ou des chocs. Par exemple, on peut citer Hudson et al. [177] et Blume
[38] [39] qui se servirent d’explosions nucléaires dans le désert du Nevada afin d’enregistrer le
comportement des structures de Las Vegas, distantes d’environ 200 km. Même si le contenu
fréquentiel est différent de celui des séismes, ce type d’excitation est tout de même celui qui se
rapproche le plus des séismes, en tous cas dans la façon d’exciter les structures.

Si on n’a pas la chance (!) d’habiter à proximité d’un tel site, d’autres types d’excitations im-
pulsives peuvent être générés. Par exemple, Chrostowski et al. [80] utilisèrent l’onde de choc
d’explosion atmosphérique afin de contrôler la réponse des structures d’une centrale nucléaire.
Ce type de dispositif est particulièrement lourd et rarement déployé. On peut profiter également
d’aménagements urbains afin de bénéficier d’excitation. Par exemple, lors de la destruction d’un
pont dans Grenoble (Fig. 48), Michel et al. [254] instrumentèrent un bâtiment à proximité des
travaux. La chute du tablier généra une excitation impulsive, haute fréquence qui leur permit
d’analyser le comportement de la structure sous un niveau d’excitation plus important que les
vibrations ambiantes.

Enfin, un dernier type consiste à appliquer des chocs sur les structures. Villemure et Sex-
smith [343] réalisèrent l’identification structurale en générant des impacts directement dans des
structures. A notre connaissance, seule l’équipe de l’ENTPE en France réalisa de tels essais,
profitant d’un programme de destructions immobilières pour appliquer des chocs avec une pelle
mécanique. Ils purent ainsi tester des structures sur des niveaux de sollicitations variables, et
atteindre des niveaux d’accélérations de l’ordre de 10−2g, bien au-dessus du niveau du bruit
ambiant, en excitant de nombreux modes à la fois [161].

Globalement, il ne fait aucun doute que ces dispositifs instrumentaux sont intéressants, en
particulier parce qu’ils excitent plusieurs modes et à des niveaux supérieurs à celui des vibrations
ambiantes. Cependant, la lourdeur et les contraintes expérimentales évidentes n’encouragent
pas forcément la réalisation de tels essais pour des structures courantes.

4.1.2 Catégorie 2: Excitation harmonique

En 1935, Blume [37] invente une machine rotative permettant de forcer les vibrations des struc-
tures. Ce moyen d’investigation est sans doute le plus anciennement utilisé avec la méthode
des vibrations ambiantes. Le principe de cet essai consiste à mettre la structure en vibration
à l’aide d’un dispositif mécanique générant une excitation harmonique (Fig. 49). Le disposi-
tif le plus couramment déployé est constitué de masses excentrées tournant à contresens, de
sorte que les composantes des efforts se cumulent dans une direction et s’annulent dans la
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Figure 48: Excitation générée par la chute d’un tablier de pont (localisé en A) et enregistrée
dans un bâtiment (en B) situé à quelques dizaines de mètres (d’après [254]).

direction perpendiculaire. On génère ainsi une force unidirectionnelle contrôlée en fréquence et
dont l’amplitude vaut mAf2, où m est la masse totale embarquée, A une constante du shaker
dépendant du bras de levier et f la fréquence de rotation. Le modèle installé depuis 1972 sur
le toit de la Milikan Library (Californie) est le modèle VG-1 de chez Kinemetrics (Fig. 49). Le
vibreur est constitué de deux containers en rotation à contresens autour d’un axe. Les contain-
ers peuvent être chargés de masses différentes, en fonction de l’alignement et du bras de levier
disponible qui limitent l’utilisation du vibreur. Des dispositifs plus légers existent également (Fig.
49), permettant plus de mobilité, et par conséquent l’application à un plus grand nombre de
constructions .

Le principe de la mesure consiste à enregistrer la réponse de la structure à une fréquence
donnée en régime établi, puis à incrémenter la fréquence et à renouveler la mesure. On repère
ainsi les pics de réponse correspondant aux différents modes de vibration. L’ordre de grandeur
des accélérations générées à la résonance dans les bâtiments est de 10−3g, environ 100 fois
celle observée pour le bruit ambiant. Un deuxiéme type de mesure consiste à se placer près d’un
mode de vibration, puis à arrêter l’excitateur: la structure oscille alors suivant le mode libre le
plus proche, ce qui permet d’en déterminer la fréquence, la déformée et même l’amortissement
correspondant.

De 1938 à 1964, au Japon, K. Kanai publie de nombreux articles sur les vibrations dans
les structures, en particulier sur les enregistrements in situ de vibrations forcées [195] [194]
[196] [197]. Hisada et Nakagawa [166] utilisent également les vibrations forcées jusqu’à la ruine
des bâtiments pour évaluer la stabilité des paramètres modaux. En Californie, cette méthode
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Figure 49: Dispositif d’excitation placée au sommet de la Milikan Lbrary par Housner (droite) et
dispositif plus léger utilisé par l’ENTPE (gauche).

démarre réellement au début des années soixante, sur les programmes d’instrumentation de
bâtiments californiens [14] [178] [174] [175] [216] [189] [190] tandis que l’on note une expéri-
ence en Yougoslavie avec Petrovski et al. [281]. En France, l’équipe de l’ENTPE de Lyon a
réalisé quelques analyses de vibrations forcées, en particulier afin de comparer les informations
structurales collectées ainsi avec d’autres types de mesures [161].

Ce dispositif instrumental est très intéressant puisque forcer les vibrations des structures
permet d’obtenir un signal contrôlable et plus facile à enregistrer, mais aussi de se rapprocher
des amplitudes atteintes lors des mouvements forts, même si la sollicitation a lieu par le haut
et non par le bas. Cependant, des contraintes expérimentales existent telles que les nuisances
pour les habitants et un dispositif encombrant. On note également une expérience menée par
Hudson et al. [179] au cours de laquelle l’opérateur lui-même excite la structure en lui imposant
des oscillations.

4.1.3 Catégorie 3: Essai de lâcher

Le dernier type auquel il sera fait allusion est l’essai de lâcher. Le principe consiste à imposer
à la structure une déformation statique que l’on relâche brusquement, et à enregistrer les oscil-
lations résultantes. Dans Manos et al. [243] et Guéguen et al. [145], un câble, d’abord tendu
entre le sol et le sommet du bâtiment du site test de Volvi en Grèce, puis brutalement relâché,
est utilisé pour réaliser ce type d’essai. Ce mode de sollicitation parvient également à exciter
plusieurs modes en même temps.

4.2 Enregistrements sous séismes
Une option consiste à utiliser des sollicitations passives, c’est-à-dire qui ne sont pas générées
volontairement, comme par exemple les séismes. Evidemment, ces sollicitations sont celles qui
permettent de répondre au mieux à la problématique qui nous intéresse, à savoir la réponse
d’une structure sous séisme. Cependant, ce type d’expériences impose des périodes longues
d’observation et des coûts instrumentaux importants, en particulier lors de programmes d’évaluation
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du risque sismique sur un grand nombre de constructions ou pour des régions à sismicité mod-
érée.

Une importante application a été réalisée aux Etats-Unis, démarrée au début des années 50
[169]. En 1972, la Californie lance le California Strong Motion Instrumentation Program (CSMIP)
dont le but est d’obtenir des enregistrements accélérométriques de séismes, notamment dans
les structures. Ainsi, 170 stations ont été placées dans des bâtiments, 20 dans des barrages
et 60 sur des ponts. C’est certainement le premier programme de cette envergure, hormis peut
être des opérations conduites au Japon, puisque dès 1969, Tanaka et al. [315] utilisent des
enregistrements de séismes dans les bâtiments. A notre connaissance, à l’exception d’Afra en
1991 [8], qui étudia les enregistrements d’un maximum de bâtiments disponibles, conduisant à
une première analyse exhaustive [30], la plupart des études se sont focalisées sur des bâtiments
bien instrumentés, pour lesquels une grande quantité d’informations annexes était disponible.
Le bâtiment de la Milikan Library sur le campus de Caltech en Californie en fait partie, certaine-
ment parce qu’il subit de nombreux séismes depuis sa construction [189] [188] [327] [183] [334]
[128] [127] [333] [236] [50] [107] [82] [304]. D’autres bâtiments californiens ont fait l’objet de
papiers scientifiques, tels que le Transamerica Building ou le Pacic Park Plaza Building à San
Francisco, en particulier afin d’analyser leur comportement avant et après séismes, mais aussi
l’apport de renforcements particuliers sur la réponse sismique [67] [293] [66] [64] [65]. A la fin
des années 70, Taiwan également se lance à son tour dans l’instrumentation permanente de
bâtiments [332] rapidement rejoint par le Japon [199].

Puis, devant le développement de nouveaux outils, notamment le calcul numérique et des
équipements d’investigations lourds (tables vibrantes et centrifugeuses), l’instrumentation perd
un peu de sa vitalité et de son attractivité. Pourtant aujourd’hui, on assiste à un regain d’intérêt
pour l’instrumentation, en particulier parce que les données sont les seules à fixer correctement
le comportement réel d’une structure sous séisme, avec toute sa complexité.

Quelques exemples de nouvelles instrumentations voient ainsi le jour au Mexique [248] ou
en Roumanie [12]. Quelques structures instrumentées existent aussi en Grèce ou en Italie, que
ce soit des bâtiments ou des ouvrages d’art particuliers, mais leur nombre reste modeste. On
peut par exemple citer le pont Rion-Antirion reliant le Peloponése au continent, truffé de capteurs
accélérométriques. Encore une fois les américains n’hésitent pas à instrumenter une tour de
17 étages (UCLA Factor Building) avec 72 composantes enregistrant en continu [211] [212]. En
France, le Réseau Accélérométrique Permanent a lancé un programme d’instrumentation de
bâtiments dans trois zones sismiques différentes et sur des conditions de site variables. Ces
bâtiments sont localisés à Grenoble, Lourdes, Nice et un quatrième en train de l’être aux Antilles.
L’intérêt de ces structures très instrumentées est manifeste pour comprendre le comportement
sous séisme et valider les modèles de prédiction.

4.2.1 Interprétation analytique des enregistrements: fonctionnement de la structure

Plusieurs schémas instrumentaux ont été développés en fonction des analyses souhaitées,
c’est-à-dire pour l’identification des fréquences de vibration, pour l’analyse des déformées modales,
pour l’étude de l’interaction sol-structure ou encore pour l’effet de la vibration de la structure sur
le mouvement du sol. Par exemple, Guéguen et Bard [143] montrent différentes façons de
remonter à l’ensemble des déformations de la structure, simplement en analysant les enreg-
istrements à la base et au sommet. Il est ainsi possible d’évaluer le mode de roulis (rocking),
la translation entre le sol et la fondation caractérisant l’interaction sol-structure, la déformation

82



Figure 50: Vue schématique des opérations réalisées à partir d’enregistrements de séismes
dans les structures afin d’obtenir les différentes composantes du mouvement (la déformation
inter-étage D, le roulis R, la torsion T et la translation de la fondation H (d’après [143]).

inter-étage ainsi que la torsion (Fig. 50).

La figure 51 donnent quelques exemples de mouvements extraits d’enregistrements de
séismes, collectés dans la structure de l’Hôtel de ville de Grenoble. Selon le séisme et le couple
de stations choisis pour l’évaluation des mouvements, quelques variations peuvent apparaître.
Ces variations ont différentes origines qui proviennent par exemple des différences de sollici-
tation, des effets d’azimuth de la source, d’irrégularités dans la structure etc... En général, on
néglige les composantes verticales du fait de leur faible importance par rapport au mouvement
horizontal. Néanmoins, il ne faut pas oublier que ces effets existent et qu’ils contribuent au
mouvement global de la structure.

La torsion peut être évaluée au sommet de la structure (là où elle doit être la plus marquée) à
partir de la différence des enregistrements horizontaux entre deux positions, choisies en général
les plus éloignées possibles afin que l’amplitude soit la plus forte, soit: (b1−b2)/2b ou d2−d3/2l,
avec 2l < 2L et 2b < 2B la distance entre les points de mesures dans les directions longitudi-
nale (L) et transverse (T). En général, la torsion à la base est négligeable par rapport à l’effet du
roulis et du mouvement horizontal [248]. Parfois, des différences existent selon que l’on con-
sidère différents points de mesures, témoins d’une flexibilité non nulle de la fondation due par
exemple à des variabilités de rigidité de la fondation ou du sol de réaction, comme par exemple
en présence de fondations trés longues [330].
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Figure 51: Analyse des différents modes de comportement de la structure de l’hôtel de ville
de Grenoble (France) à l’aide de l’instrumentation mise en place au sommet et à la base de la
structure par le RAP, et calculés pour le séisme de Vallorcine (Haute-Savoie, France, ML = 4.9,
8 septembre 2005) enregistré sur le site (d’après [255]).

Le roulis (rocking) est calculé par la différence du mouvement vertical entre deux points de
la fondation situés le long du même axe [28] [143], normalisée par la distance entre les deux
composantes verticales, soit: (c1 − c2)h/2b ou (c1 − c2)h/2b. En réalité, le roulis correspond
au roulis total du système de fondation, incluant le roulis du sol, qui à défaut du contraire, est
complètement négligeable. Plusieurs papiers précédents montrent que dans le cas de sols par-
ticulièrement souples, le roulis est important et caractérise un des effets les plus importants de
l’interaction sol-structure, du fait des efforts d’inertie développés dans les structures (e.g. [28]
[275] [248]).

La déformation structurale (ou structural drift) Dijk représente le comportement de la struc-
ture à base-fixe, c’est-à-dire fondée sur un sol de rigidité infinie par rapport à celle de la structure.
Il s’obtient en soustrayant le mouvement total de la fondation (c’est-à-dire le roulis plus le mou-
vement horizontal, incluant le mouvement incident) du mouvement au sommet de la structure,
soit: D1 − d1 − (c1 − c2)h/2b. En général, ce mouvement représente une part importante de
la déformation: Guéguen et Bard [143] montrent par exemple que dans le cas de Volvi, elle
représente 90% et 80% du mouvement total enregistré au sommet, tandis que sur l’Hôtel de
Ville de Grenoble, dans le cas du séisme de Vallorcines, elle représente quasiment 100% [255].
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Figure 52: Cohérence Crd entre le roulis et la déformation inter-étage dans les deux directions
de la structure (L et T), calculée pour deux événements enregistrés sur le site test de Volvi
(lignes continues et pointillées). Les deux valeurs de fréquence sont les fréquences de vibration
de la structure dans les deux directions (d’après [143]).
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Figure 53: Cohérence Crd entre le roulis et la déformation inter-étage dans les deux directions
de la structure (L et T), calculée pour le séisme de Vallorcines (Haute-Savoie, France, ML = 4.9,
8 septembre 2005) enregistré à l’Hôtel de Ville de Grenoble. Les deux valeurs de fréquence sont
les fréquences de vibration de la structure dans les deux directions (d’après [255]).

Le mouvement horizontal de la fondation par rapport au sol est calculé en soustrayant le
mouvement total à la base de la structure par le mouvement en champ libre, soit: b1 − b ou
b2 − b. Souvent, cet effet est moins important en présence d’interaction sol-structure que celui
dû au roulis par exemple. Mais cependant il peut exister et modifier le mouvement de la structure.

Pour évaluer l’importance de l’interaction sol-structure, une façon consiste à calculer la co-
hérence entre le mouvement de roulis r et la déformation structurale d (i.e. Crd = |S2

rd|
Srr∗Sdd

) avec
Srr et Sdd les densités spectrales de puissance du roulis r et de la déformation structurale d, et
Srd l’inter-corrélation des densités spectrales entre les signaux r et d. L’exemple Fig. 52 montre
sur le site de Volvi que la cohérence est la plus forte pour les fréquences de la structure (dans les
deux directions) nous renseignant sur la présence d’un effet important d’interaction sol-structure
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Figure 54: Représentation fréquentielle de la réponse de la structure et identification de
l’interaction sol-structure pour le cas de Volvi (Grèce) (d’après [143]).

[28]. A l’Hôtel de ville de Grenoble (Fig. 53), la cohérence aux fréquences de vibration dans les
deux directions est faible, d’où un effet d’ISS faible à ces fréquences.

L’effet de l’ISS se traduit aussi par un décalage de la fréquence de résonance du système
sol-structure par rapport à celle de la structure seule, considérée à base-fixe. Pour l’identifier,
on calcule la fonction de transfert de la structure en soustrayant le mouvement de la fondation
du mouvement total du système sol-structure, enregistré au sommet [275] [248]. Néanmoins,
Guéguen et Bard [143] montrent qu’il est plus juste d’enlever du mouvement total de la fondation
le mouvement en champ libre, c’est-à-dire de calculer l’effet de l’interaction sol-structure sur le
mouvement horizontal de la fondation par rapport au sol, même si ce dernier est généralement
négligeable. Cela revient à calculer FT par : (B2−b2)/b. Sur l’exemple de Volvi donné Fig. 54,
on observe une réduction de la fréquence du système sol-struture par rapport à celle de la struc-
ture considérée à base fixe, réduction de l’ordre de 10%. Cette assouplissement est apportée
par la souplesse du sol de fondation qui accommode en partie la déformation de la structure.
Sur l’Hôtel de Ville (Fig. 55), on n’observe pas de décalage, d’où un effet d’ISS modéré ou nul.

A partir des fonctions de transfert ainsi calculées, il est possible d’évaluer l’amortissement
par la méthode de la largeur de bande selon Clough et Penzien [83]. L’amortissement ainsi
trouvé est de l’ordre de 2% sur le site test de Volvi, valeur qui est généralement celle des struc-
tures réelles. Là encore, on observe une différence entre la valeur des amortissements de la
structure à base fixe et du système sol-structure, confirmant là encore la présence d’interaction
sol-structure.

Il est important de noter que malgré un site test soigné, sur lequel une structure de conception
parfaitement symétrique a été réalisée et testée, on observe des variations de comportement
d’une direction à l’autre, se traduisant par des fréquences différentes et des amortissements
variables. La variabilité du sol de fondation, des conceptions imparfaites, des matériaux de
qualité variable sont autant de facteurs influençant la réponse de la structure. Il est important de
noter que l’évaluation des paramètres modaux sans l’aide d’expérience est quasiment impossi-
ble, en particulier pour le bâti existant puisque peu d’informations sont disponibles.
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Figure 55: Représentation fréquentielle de la réponse de la structure et identification de
l’interaction sol-structure pour le cas de l’Hôtel de Ville de Grenoble. Les lignes pointillées sont
les trois fréquences du système sol-structure (flexion directions L et T et torsion) estimées ex-
périmentalement par vibrations ambiantes (d’après [255]).

On constate aussi sur l’exemple de Volvi que pour des événements sismiques modérés, les
valeurs modales sont conservées [143], nous permettant d’affirmer un comportement linéaire
de la structure pour ces niveaux de sollicitation, ce qui n’est pas toujours le cas.

4.2.2 Identification de la réponse de la structure: input-output method

D’autres façons d’identifier la réponse d’une structure consistent à ajuster une fonction de façon
à expliquer le signal de sortie par le signal d’entrée. Dans la littérature, et pas seulement en
sismologie ou sismologie de l’ingénieur, ces approches d’analyse modale sont nommées input-
output method. Au sein même de ces méthodes, il convient de distinguer deux approches
distinctes: la méthode paramétrique où la fonction cherchée s’ajuste à un modèle défini, et la
méthode non-paramétrique pour laquelle aucun modèle a priori n’est nécessaire au moment
du processus pour décrire la réponse du système. Dans les années 70, avec le démarrage
des instrumentations de bâtiments, plusieurs études se sont focalisées sur des algorithmes
d’identification sous sollicitations connues [190] [128] [127] [333] [176]. Depuis, un grand nom-
bre de méthodes sont apparues et on pourra se reporter à [164] [94] [95].

Dans le contexte d’application de la dynamique des structures, les méthodes utilisées dans
la littérature [323] [82] sont essentiellement des méthodes non paramétriques fréquentielles,
temps-fréquence ou temps-échelle utilisées afin d’estimer ou de suivre l’évolution des fréquences
sur des résultats expérimentaux ou à partir de signaux simulés et correspondant à des modèles
spécifiques (méthodes paramétriques). En 2005, Dunand [107] utilise une analyse basée sur
l’ajustement d’une fonction de type ARMA aux enregistrements californiens pour estimer leur
fréquence et leur amortissement sous sollicitations sismiques (Fig. 56).

Dans cet exemple, la réponse impulsionnelle théorique d’un oscillateur à 1-DDL peut s’écrire
selon la relation:

87



Figure 56: Exemple d’identification input-output paramétrique: Identification de la fonction de
transfert de la Milikan Library (Californie) à partir des enregistrements du séisme de Big Bear
au sommet et à la base de la structure (d’après [107]).

hth(t) = − e−ξω0t

ω1
sin(ω1t) (28)

où ξ représente l’amortissement, ω la pulsation propre et ωD =
√

ω2 (1 − ξ2) la pulsation
propre amortie. En passant par la transformée en Z, il est possible d’évaluer la fréquence et
l’amortissement de la fonction de transfert du système expliquant le signal de sortie depuis
le signal d’entrée [107]. L’erreur d’estimation est ensuite calculée comme étant la différence
d’énergie entre le signal de sortie et le signal d’entrée, convolué par la fonction de transfert.
Suivant la fréquence du système à identifier et la fréquence dominante de l’input, on peut en-
visager d’améliorer l’ajustement en passant de l’accélération au déplacement.

Dans le cas de l’Hôtel de Ville de Grenoble [255], plusieurs séismes ont été enregistrés au
sommet et à la base de la structure (Fig. 57). En appliquant l’identification précédente, on arrive
à identifier la fréquence du système pour chaque événement. On observe (Fig. 58) une diminu-
tion de la fréquence de résonance de la structure considérée à base fixe, c’est-à-dire évaluée
à partir de l’identification d’une fonction ARMA. Pour les plus faibles déformations structurales,
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Figure 57: Enregistrements dans l’Hôtel de Ville de Grenoble dans la direction longitudinale
(haut) et transverse (bas) enregistré en haut (gauche) et en bas (droite) de la structure (d’après
[255]).

la fréquence est plus forte que celle évaluée avec des vibrations ambiantes, ce qui signifie
que l’interaction sol-structure est mobilisée. Par contre, plus la déformation augmente, plus la
fréquence diminue, c’est-à-dire que la rigidité de la structure semble diminuer quand la sollici-
tation augmente. En général, cette perte de rigidité (ou diminution de fréquence) caractérise la
non-linéarité du comportement de la structure, qui comme nous allons le voir, est cruciale pour
comprendre la réponse d’une structure sous séisme.

4.3 Comportement non-linéaire transitoire et permanent
En 1969, Tanaka et al. au Japon [315] ont réalisé des études sur 17 bâtiments ayant subi
un séisme de magnitude 6.8 et Udwadia et Trifunac [334] en Californie observent, entre 1970
et 1972, les réponses à une série de séismes de la Milikan Library, bâtiment déjà ausculté à
l’aide d’autres techniques. Il ressort de ce type d’études que les fréquences identifiées à faible
niveau de sollicitation sont plus élevées que celles issues des enregistrements sous séismes
dont les niveaux de sollicitation sont bien plus élevés. Tanaka fait d’ailleurs état d’écarts pou-
vant atteindre jusqu’à 20%. Celebi et al. [66] [64] [65] analysèrent quelques années plus tard 5
bâtiments ayant subit le séisme de Loma Prieta du 17 octobre 1989. Ils observèrent là encore
que la fréquence mesurée diminuait avec le niveau de sollicitation. Irie et al. [185] montrèrent
également en 2000 que dans un bâtiment de 5 étages en béton armé, instrumenté de façon
permanente et ayant subi 152 séismes provoquant des accélérations au premier étage de 10−4

à 10−1g, les variations de fréquence sont également de l’ordre de 20%. Plus récemment, Mo-
tosaka et al. en 2004 [259] et Kashima et al. en 2006 [200] montrèrent sur une longue série
temporelle la relation entre chute de fréquence et endommagement d’une structure, variations
particulièrement non-linéaires. (Fig. 59).
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Figure 58: Variation de la fréquence de résonance de l’Hôtel de Ville de Grenoble, en utilisant les
données de séismes. La ligne pointillée correspond à la fréquence sous bruit de fond, représen-
tative du système sol-structure (d’après [255]).

Meli et al. [248] analysèrent également 6 enregistrements de séismes sur un bâtiment de
14 étages. Ils observèrent une baisse des fréquences avec l’accélération dans la structure. Les
auteurs expliquent cette baisse par une dégradation de la structure malgré la faible amplitude
des séismes (3.710−2g au maximum). Ils notèrent également une variation pendant le séisme
et après le séisme, cette variation étant particuliérement non-linéaire.

Plus récemment, Clinton et al. [82] et Dunand et al. [110] représentèrent sur la Milikan Li-
brary la variation de fréquence depuis sa construction, ajoutant aux enregistrements de séismes
des tests réalisés en forçant la structure en vibration avec un excitateur (Fig. 60). Ils observent
deux phénomènes essentiels.

Le premier est permanent. Par exemple, au cours du séisme de San Fernando, la structure
s’endommage et sa rigidité globale diminue. En effet, immédiatement après la construction,
des mesures ont permis d’évaluer la fréquence de la structure à 1.45 Hz sous faible sollicitation
(excitation avec un excitateur) dans la direction E-W [216] [82]. Le 9 février 1971, le tremble-
ment de terre de San Fernando (ML = 6.6 à 31 km), excita la structure. L’accélération au
sol était de l’ordre de 200cm/s2 correspondant à une accélération dans la structure de l’ordre
de 306cm/s2 dans la direction E-W. Ce séisme produisit des fissures, notamment au niveau
du rez-de-chaussée, là où les efforts sont les plus forts [128]. Sur la Fig. 61, on constate
que la fréquence à la fin de la secousse est de l’ordre de 1.15 Hz, soit une perte de rigidité
de l’ordre de 20%. Cette observation est caractéristique des dommages observés au moment
des grandes déformations qui sont produites dans les structures. La perte de rigidité glob-
ale est alors d’origines diverses, qui peuvent traduire une perte de rigidité soit des éléments
structuraux, soit des éléments secondaires, qui participent à la rigidité uniquement sous faible
sollicitation. D’autres exemples existent dans la littérature. On peut citer également, lors d’une
mission post-sismique, Mucciarelli et al. [262] qui ont enregistré une réplique de magnitude 5.3
excitant un immeuble déjà endommagé par le choc principal du séisme de Molise (Italie, 2002).
Ils comparèrent les fréquences propres avant, pendant et après cette réplique, et ils notèrent
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Figure 59: Variation de la fréquence de vibration d’une structure de 8 étages en fonction du dé-
placement de la structure au sommet et sur une longue série temporelle d’observations (d’après
[200]).

leur diminution en fonction de la sollicitation. D’un point de vue vulnérabilité, cette perte de
rigidité sous fortes sollicitations est importante puisque la fréquence de l’oscillateur va évoluer,
sa réponse va se décaler sur le spectre de réponse et donc l’accélération nominale à prendre
en compte ”réglementaire” sera réduite. Il ne fait aucun doute que cette chute de fréquence
est directement liée à l’endommagement. Cependant, un des enjeux actuels est d’identifier sa
limite au-delà de laquelle la structure ne peut plus être considérée comme intègre.

Le deuxième est transitoire. En effet, plusieurs études ont montré que même sans endom-
magement post-sismique, il apparaît au cours de la sollicitation une baisse transitoire de la rigid-
ité de la structure. L’exemple Figure 61 montre qu’au moment de la phase forte de la sollicitation,
la fréquence à l’origine à 1.45 Hz diminue à 0.94 Hz, soit une chute de fréquence de l’ordre de
35%, avant de retrouver une fréquence post-sismique de l’ordre de 1.15 Hz. Plusieurs auteurs
observent cette chute de fréquence transitoire au moment des sollicitations fortes (Tab. 2). Ces
observations trouvent leurs origines physiques dans la présence de fissures pré-existantes ou
à la diminution de la raideur apportée par les éléments secondaires, et cela même pour des sol-
licitations modérées. En effet, au moment de la vibration, les fissures existantes s’ouvrent puis
se referment, c’est-à-dire que la rigidité diminue sur un temps limité. Puis, après la secousse,
la structure retrouve son état d’origine, si aucun endommagement résiduel n’est à signaler.
Evidemment, plus la structure sera pré-fissurée, plus facilement elle perdra de la rigidité instan-
tanée pour des sollicitations modérées. C’est pourquoi les variations de fréquence reportées
dans le Tableau 2 sont très variables et dépendent certes du niveau de sollicitation mais aussi
de l’intégrité de la structure selon qu’elle est très fissurée ou non. C’est le cas par exemple sur
la Figure 62 où un bâtiment endommagé se trouve fragilisé et une secousse modérée provoque
une perte de rigidité significative. La quantité de variation de fréquence traduit ainsi l’intégrité de
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Figure 60: Variation de la fréquence de vibration de la Milikan Library depuis sa construction
(d’après [110]).

la structure et son évolution avec la secousse. C’est la raison des modèles de comportement
non-linéaires choisis pour l’évaluation de la vulnérabilité sismique des structures qui rendent
compte de cette perte de rigidité (et donc de la chute de fréquence) avec le niveau de sollici-
tation. D’autre part, le coefficient sismique à prendre en compte selon les règles dépend de la
fréquence et connaître cette fréquence au moment de la secousse est crucial afin de connaître
les forces à appliquer. Cependant, Clinton et al. [82] et Dunand et al. [110] ont montré sur
plusieurs bâtiments californiens que cette variation est en moyenne de 30%, et cela même pour
des sollicitations ayant générées des accélérations de l’ordre de 600 mg dans la structure.

Une étude récente [253] montre que la fréquence de vibration peut osciller autour d’une
valeur centrale. En effet, sur l’Hôtel de Ville de Grenoble, les séismes modérés qui y ont été en-
registrés montrent que le maximum d’énergie du signal enregistré en haut oscille suivant le max-
imum d’énergie calculé au sommet de la structure, en considérant le signal du bas comme signal
d’entrée de l’oscillateur 1D à N-DDL évalué par analyse modale [253]. Puisque l’oscillateur était
considéré comme élastique et linéaire, cela signifie que selon la source de l’excitation, les vari-
ations de fréquence observées au sommet ne traduisent pas forcément un endommagement
mais la complexité du signal d’entrée (Fig. 63). Elles sont trés faibles (quelques 1/1000) et ne
sont donc pas essentielles pour la compréhension du comportement de la structure.

Le Tableau 2 montre la synthèse des variations de fréquence de vibration de certaines struc-
tures en fonction du type d’essai et du niveau de la sollicitation. On y constate que la chute de
fréquence est fortement dépendante de l’état de la structure. On peut ainsi imaginer une relation
marquée entre la chute de fréquence et l’intégrité de la structure, qui trouverait une application
intéressante lors d’évaluations post-sismiques en bénéficiant de l’enregistrement des répliques
du choc principal.
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7

Figure 61: Variation de la fréquence de vibration de la Milikan Library lors du séisme de San
Fernando (09/02/1971, ML = 6.6 à 31 km) qui provoqua des dommages dans la structure
(d’après [253]).

4.4 Utilisation des vibrations ambiantes
Afin de définir les formes que doivent prendre les structures japonaises pour mieux résister
aux séismes, Omori au début du XXme siècle [271] [96] utilise les vibrations ambiantes en
complément des enregistrements de séismes. En 1922, il a en effet l’idée de comparer ces
enregistrements sur le Marunouchi Building de Tokyo pendant la construction, suite au trem-
blement de terre du 26 avril 1922 et pendant les travaux de réhabilitation. Depuis Omori, de
nombreuses applications sont apparues, l’intérêt et l’abandon de cette technique alternant au
grés des avancées technologiques, des programmes d’instrumentation et de l’émergence des
méthodes numériques. Cependant, un véritable regain d’intérêt est apparu dans les années 90
avec l’amélioration des instruments de mesures qui permirent à la fois de répéter des mesures
sur un grand nombre de bâtiments pour un investissement modeste mais aussi pour suivre en
temps l’évolution des propriétés vibratoires d’une structure particulière (Structural Health Moni-
toring). Cela est d’autant plus vrai que la complexité des structures modernes rend de plus en
plus complexe et coûteux leur modélisation.

Dans les années soixante, Crawford et Ward [91] et Ward et Crawford [349] relancent l’intérêt
pour cette méthode en auscultant plusieurs bâtiments et en montrant la possibilité d’en obtenir
les modes de vibration. Ils étudient également la nature du bruit qui excite la structure et les effets
du vent. Ces tests sont suivis jusque dans les années 80 par de nombreuses études sur des
bâtiments (e.g., [326] [325] [327] [313] [333] [176]), sur des barrages (e.g., [6] [5]), sur des ponts
[242] ou encore des structures off-shore [215]. Ces exemples témoignent de l’énorme champ
d’application de cette technique, comme par exemple pour tester des éléments mécaniques de
certains système (ailes d’avions, voitures etc...) [350]. De manière surprenante cependant, cette
méthode très simple à mettre en oeuvre est restée peu exploitée en génie parasismique malgré
les facilités actuelles de traitement du signal apportées par la micro-informatique. En France,
ce n’est que récemment que différentes études par vibrations ambiantes ont été réalisées sur
des bâtiments au LGIT [119] [107] et à l’ENTPE [160].
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Figure 62: Variation de la fréquence de vibration d’une école algérienne, ayant préalablement
été endommagée, lors d’un petit séisme (courtesy M. Farsi).

4.4.1 Origine des vibrations ambiantes

L’attrait de cette technique est l’absence de système d’excitation qui constitue le principal avan-
tage de cette méthode. L’origine des vibrations ambiantes, comme pour le bruit de fond sis-
mique, est à rechercher essentiellement dans l’environnement extérieur des structures. Elle est
la somme de contributions naturelles ou humaines, de sources externes (le vent, le bruit de fond
sismique) ou internes (les machines, les ascenseurs etc...).

A l’exception de situations exceptionnelles, on peut considérer que la plus forte contribution
vient du bruit de fond sismique, par l’intermédiaire des fondations. L’hypothèse communément
admise est que ce type de sollicitation est assimilable à un bruit blanc, ce qui simplifie par la
suite grandement le traitement des données et l’identification des caractéristiques modales de
la structure. Supposer que le bruit de fond sismique est un bruit blanc signifie que le signal pos-
sède une densité spectrale de puissance (DSP) constante (spectre plat), excitant ainsi toutes
les fréquences avec la même énergie. Un tel signal n’existe pas dans la réalité car il serait
d’une énergie (aire du spectre) innie. Un signal n’est donc un bruit blanc que sur une bande
de fréquence nie.

Les mesures temporelles à la base des structures ne montrent aucune cohérence dans le sig-
nal, l’excitation parvenant à des amplitudes et des successions complètement aléatoires (e.g.,
[160] [254]). Aucune fréquence privilégiée ne semble émerger, au moins pour la gamme d’étude
0.5-20 Hz. Comme la majorité des processus aléatoires naturels, la distribution des valeurs re-
specte la loi de répartition gaussienne. Cependant, quelques vibrations transitoires viennent
polluer les vibrations ambiantes. Par exemple, les sources internes sont généralement consid-
érées comme parasites car elles ne sollicitent pas la structure de façon homogène. Comme
dans le bruit de fond sismique, les machines, en particulier les ascenseurs et les ventilations,
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Figure 63: Observation (a) et simulation (b) du mouvement de l’Hôtel de Ville de Grenoble pour
le séisme de Vallorcines (Haute-Savoie, France, ML = 4.9, 8 septembre 2005). Le modèle 1D
du bâtiment est calé sur les paramètres modaux définis par vibrations ambiantes (d’après [253]).

sont néfastes à l’homogénéité de la sollicitation. Cependant, ces bruits sont généralement plus
hautes fréquences et il est possible de les isoler et de les éliminer, et conserver ainsi l’hypothèse
de bruit blanc sur une gamme de fréquence restreinte. Les différences de pression et de tem-
pérature dans l’atmosphère, qui induisent du vent, excitent également les structures. Le vent
possède un maximum d’énergie la plupart du temps entre 0.01 et 0.05 Hz [27] donc hors de
la bande de fréquence correspondant aux structures courantes (0.5 − 20 Hz) mais garde de
l’énergie jusque 1 Hz. L’amplitude de cette sollicitation est très variable mais, en dehors des
épisodes de vent fort et des structures de grande hauteur, elle est signicativement plus faible
que l’excitation par le bruit de fond sismique.

L’hypothèse de bruit blanc est donc justifiée dans la gamme de fréquence intéressant les
structures. La clef de la plupart des méthodes de traitement utilisant les vibrations ambiantes
repose sur cette hypothèse. Elle revient à considérer le signal d’entrée (input signal) station-
naire, c’est-à-dire que la moyenne, la variance et la covariance du bruit varient peu, ce qui est
généralement vrai sur la durée des expériences. Elle revient aussi à considérer une excitation
ergodique, c’est-à-dire que les caractéristiques statistiques déterminées en moyenne sur un
ensemble d’enregistrements sont les mêmes que si elles sont déterminées en moyenne sur un
enregistrement. Cette hypothèse permet de réaliser des moyennes par fenêtre de temps sur un
seul enregistrement pour accéder aux propriétés du processus échantillonné.

La rapidité et le faible coût des mesures des vibrations ambiantes ont rapidement trouvé
un intérêt pour tester un grand nombre de bâtiments. Dans les pays à sismicité modérée où
l’attente des séismes rendait peu rentable l’instrumentation permanente, de nombreuses ex-
périences ont été conduites afin d’estimer les paramètres modaux des structures. Cependant,
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Table 2: Variation de la fréquence de vibration des structures réelles en fonction du niveau de la
sollicitation (vibrations ambiantes VA - Séisme EQ - Essais dynamiques DY), par comparaison
entre l’approche expérimentale EX et numérique MO, et entre avant BE et pendant CO et après
PO un séisme (d’après [313] [334] [66] [54] [307] [161] [65] [185] [296] [248]).

Reference Frequency variation Ratio of motion nb data
Stubbs et al., 1973 5% (VA vs MO) 4

1% (VA-BE vs VA-PO) 2
1% (VA-BE vs VA-PO) 2

Udwadia et al., 1974 4% (VA vs DY) 10−8g vs 10−2g 2
Camba, 1994 1% (VA vs MO) 5

Spina and Lamonaca, 1998 9% (VA vs DY) 10 1
Hans et al., 2005 3% (VA vs DY) 10−5g vs 10−3g 1

3% (VA vs DY) 10−5g vs 10−4g
2% (VA vs DY) 10−5g vs 10−2g

Celebi, 1998 26% (VA-PO vs EQ-CO) 10−5g vs 10−1g 5
Irie et al., 2000 6%-15% (VA-PO vs EQ-CO) 10−4g vs 10−1g 152

Sandi et al, 2002 350% (VA-BE vs EQ-CO) 1
150% (VA-BE vs VA-PO)

Meli et al., 1996 20-40% (VA-PO vs EQ-CO) 10−5g vs 10−2g 6
Dunand et al., 2006 30% (VA-PO vs EQ-CO) 10−5g vs 1g 10

on a vu précédemment que la réponse des structures varient avec l’importance de la sollicitation.
Une des réticences à utiliser les vibrations ambiantes vient donc du faible niveau de sollicitation
qui ne traduirait pas leur comportement réel sous séismes. C’est pourquoi rapidement après le
début de leur utilisation, une deuxième application s’attacha à vérifier la pertinence des résultats
en les comparant à ceux extraits d’autres types d’expériences. Enfin, avec le développement
des instruments de mesure précis et sensibles, une troisième application consistait à contrôler
l’évolution des paramètres modaux des structures, reliés par exemple à du vieillissement per-
manent ou à de l’endommagement transitoire comme lors de tremblements de terre.

4.4.2 Evaluation de la période de vibrations des structures

Dans les codes parasismiques, l’estimation des périodes de vibration des structures est cruciale
puisque c’est elle qui donnera la demande sismique à prendre en compte pour la conception.
Cette période est généralement représentative du comportement élastique et modulée de façon
à tenir compte de sa variation sous séisme. Dans les codes parasismiques, des relations em-
piriques existent exprimant la période en fonction des dimensions des structures. Cette période,
puisque élastique, est proche de celle qui peut être évaluée en utilisant les vibrations ambiantes.

La fréquence peut être calculée en enregistrant au sommet d’une structure les vibrations
ambiantes et à calculer le spectre de Fourier. En théorie, dans des structures élancées ayant
des modes bien séparés, la fréquence pourrait être calculée grâce à une seule mesure de durée
équivalente à quelques dizaines de fois la période de la structure. En pratique, les vibrations
sont enregistrées sur une longue période et la moyenne des spectres de plusieurs fenêtres tem-
porelles est calculée. De cette façon, le spectre moyen est lissé et on obtient une évaluation
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statistique de la fréquence (Fig. 64). La formule la plus simple donnant la période est T = N/10
avec N le nombre d’étages.

0 50 100 150 200 250 300 350 400
−2

0

2 x 10−5

Time − secAm
pl

itu
de

 −
 c

ou
nt

100 110 120 130 140 150 160 170 180 190 200
−2

0

2 x 10−5

Time − sec

10−1 100 1010

0.5

1

1.5

Frequency − Hz

FF
T

Average FFT: 21 windows 8192 points
Fs=200Hz

Figure 64: Calcul des spectres de Fourier d’un enregistrement de vibrations ambiantes sur une
tour en béton armé de 28 étages.

Cependant, en 1936, Carder réalisa une campagne exhaustive d’enregistrements de vibra-
tions ambiantes dans plus de 200 bâtiments, ce qui à ce moment-là fût une oeuvre gigantesque
quand on connaît l’encombrement des sismomètres de l’époque. Cette étude arrive juste après
le séisme de Long Beach (1933) et Carder fait plusieurs interprétations de ses données, telles
que l’interaction entre bâtiments, les problèmes de torsion, l’endommagement etc... Cepen-
dant, l’impact de cette campagne de mesure porte essentiellement sur la relation qu’établiront
ensuite Housner and Brady (1963), reliant la période et les dimensions des constructions, en
particulier la hauteur H et la dimension en plan selon la direction de vibration considérée L.
Ces formules ont été depuis adoptées par différents réglements parasismiques tels que le code
algérien (RPA88), coréen [228] et français [286].
Cependant, rapidement, Housner et Brady [171] critiquèrent l’utilisation de la dimension latérale
L dans l’expression empirique. Peu de campagnes de mesure sur un grand nombre de bâti-
ments ont été réalisées depuis Carder et il faut attendre Hong et Hwang [167] et Farsi et Bard
[120] pour confirmer que la dimension L ne doit pas être utilisée dans les relations empiriques.
Pour ces auteurs, seule la hauteur H a une influence statistique sur la période. Suite au séisme
de San Fernando enregistré dans de nombreux bâtiments californiens par le programme du
CSMIP, Housner établit les bases d’une formule de nouvelle génération pour le code américain
(Uniform Building Code). Cette formule reprend celles proposées précédemment grâce aux
données de Carder et exprime la période par la relation:

T = C1H
b (29)

La forme générale de cette expression est maintenant également reprise dans les nouveaux
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Eurocode 8 [113], avec des valeurs différentes de C1 et de b afin de tenir compte des codes
et des types de constructions. Par exemple, les UBC et EC8 recommandent b = 0.75, avec
une limitation aux bâtiments de plus de 40 m dans les EC8. L’EC8 préconise également des
valeurs C1 = 0.05 pour les bâtiments béton armé en murs voiles. Dans d’autres documents
américains, tels que ceux édités par la FEMA 356, on distingue les structures béton armé en
portique (b = 0.9) des autres types de construction en béton armé (b = 0.75). Hong et Hwang
[167] trouvent quant à eux des coefficients C1 = 0.03 et b = 0.8 en utilisant les fréquences iden-
tifiées sur des enregistrements de séismes dans 30 tours taiwanaises conçues en portiques
béton armé. Crowley et Pinho [93] suggèrent C1 = 0.055 et = 1 pour des bâtiments en béton
armé de type portiques (RC-frame) avec des remplissages en maçonnerie en utilisant des mod-
èles numériques appliqués à des bâtiments typiques. Récemment, Guler et al. [155] donnent
C1 = 0.026 et b = 0.9 en utilisant les fréquences sous vibrations ambiantes de 6 bâtiments béton
armé turcs. Ces relations sont également importantes lorsqu’on souhaite établir des courbes de
fragilité puisque la partie élastique est proportionnelle à la période élastique des structures. Par
exemple, dans le projet Risk-UE, Lagomarsino et Giovinazzi [220] utilisent C1 = 0.065 et b = 0.9
afin d’établir les courbes de capacité des bâtiments en béton armé.

Ces formules empiriques donnent les périodes élastiques des structures. Il est recommandé
dans les codes américains de réduire ces périodes de 10 à 20% afin de proposer des valeurs
conservatrices des efforts réglementaires [137]. Par ce biais, les déplacements sont sous-
estimés ce qui en soit n’est pas approprié pour la conception des structures de plus en plus
établie en déplacement. Goel et Chopra [137] critiquent aussi la formule 29 des codes améri-
cains en affirmant qu’elle n’est pas conservatrice, i.e. elle ne sous-estime pas la période des
structures, et qu’elle n’est pas adaptée aux bâtiments en portique, majoritaires aux Etats-Unis.
Ils suggèrent alors une formule empirique plus compléte et plus détaillée, soit:

T1 = C1
H

A∗ (30)

avec

A∗ =
100
Ll

N∑
i=1

(
H

Hi

)2
Ai

1 + 0.83Hi

Li

2 (31)

avec Ai, Hi et Li respectivement la surface, la hauteur et la longueur du mur i et l la dimen-
sion du bâtiment. A∗ est la surface équivalente de cisaillement qui correspond à un pourcentage
de la surface totale du bâtiment. Tandis que cette formule était validée sur 17 bâtiments cal-
iforniens ayant subi les séismes de San Fernando (1971) et de Northridge (1994), il ne faut
pas oublier qu’elle fût établie sur la base de modèles numériques, dans lesquels il est facile
d’évaluer en détail les coefficients qui interviennent. Ce n’est pas le cas pour des bâtiments
existants puisque bien souvent, aucune information n’est disponible, pas même les plans.

Depuis Carder, on constate que les formules empiriques ont été établies sur la base d’un
nombre limité de données, seuls quelques bâtiments servant à chaque fois à estimer les péri-
odes. Pourtant, avec l’amélioration des systèmes d’acquisition et de traitement des données
depuis les années 30, il est possible de répéter les mesures de vibrations ambiantes sur un
grand nombre de constructions, variant les hauteurs et les types, afin d’affiner ces relations em-
piriques essentielles dans le dimensionnement et l’évaluation des structures.

C’est l’objectif des mesures qui ont été réalisées depuis quelques années par les différents
travaux de recherche menés au LGIT [256], utilisant l’enregistrement des vibrations ambiantes
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dans 173 bâtiments en béton armé de Nice et Grenoble. Aucune information structurale n’a été
utilisée et ces bâtiments, classiques de ceux que l’on trouve en France, sont des bâtiments en
murs voiles béton armé. Trois interrogations ont été analysées: est-ce que la dimension latérale
L des structures doit intervenir dans l’estimation de la période? Quelles valeurs des coefficients
C1 et b de la relation 29 doivent être utilisées pour ce type de construction? Est-ce la hauteur
H ou le nombre d’étages N qui doit être utilisé, sachant que le nombre d’étages est plus facile
à obtenir sur site?

Plusieurs régressions linéaires sur le logarithme de la période expérimentale ont été réal-
isées en fonction du logarithme de la hauteur H, du nombre d’étages N et de la dimension
latérale L. Afin de tenir compte d’un nombre d’étages équivalents à la hauteur du bâtiment,
nous avons utilisé N + 1 en lieu et place de N afin de tenir compte du nombre de planchers.
La matrice de corrélation des données est calculée, ainsi que les coefficients de la régression
linéaire et les coefficients de corrélation.

La régression en utilisant H et L ou N +1 et L donnent un coefficient de corrélation de l’ordre
de 13% ce qui signifie que la dimension L n’intervient que trés partiellement dans l’estimation
de la période. De plus, le coefficient de corrélation global n’est pas amélioré lorsque L est pris
en compte.

La hauteur H ou le nombre d’étages n+1 expliquent à eux seuls 85% et 90% de la variabilité
de la période expérimentale, les deux paramètres donnant quelques variations dans l’estimation
de la période. Les régressions T en fonction de H ou de N + 1 donnent respectivement des
valeurs C1 = 0.98 et C1 = 0.92. Ces valeurs sont proches de celles proposées par Goel et
Chopra [137] (C1 = 1) ou par la FEMA356 [3] (C1 = 0.9) mais totalement éloignée de celles
proposées par l’UBC97 ou l’EC8 (C1 = 0.75). Sur la base de nos mesures, l’expression de la
période est :

T = 0.013H =
H

75
= 0.039(N + 1) =

N + 1
25

(32)

σ = (0.08; 0.09)

relation valable pour les bâtiments en béton armé murs voiles, avec σ l’écart-type des données
par rapport au modèle estimé.

Farsi et Bard [120] comparèrent déjà la période expérimentale aux codes américians (UBC88),
français (PS92) et algérien (RPA88) et trouvèrent des relations équivalentes. La régression
et l’intervalle de confiance à 95% (Fig. 65) montre que les coefficients proposés dans l’EC8
(Ct = 0.05 pour les murs voiles contre 0.013 ici) ne sont pas du tout représentatifs des périodes
des bâtiments français. Ils sur-estiment d’environ 60% les périodes expérimentales.

Ces périodes expérimentales sont ainsi très intéressantes car elles permettent d’établir par
type de construction les relations entre période et dimension de la structure. En générale,
puisque la période va conditionner les efforts sismiques à prendre en compte au moment du
dimensionnement ou de l’évaluation sismique d’une structure, ce sont ces périodes qui vont
être utilisées au moment du projet. Attention cependant à limiter ces relations aux bâtiments qui
ont servi à les établir, c’est-à-dire à ne pas mélanger les types de constructions. Par exemple,
aux Antilles, des constructions typiques en murs béton sont caractéristiques de cette région.
Ce sont des constructions en béton armé, réalisées à l’aide de coffrage tunnel, technique qui à
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Figure 65: Périodes expérimentales obtenues par vibrations ambiantes sur des bâtiments niçois
et grenoblois en fonction de leur hauteur et de leur nombre d’étages (d’après [256]).

une certaine époque favorisait la quantité sur la qualité. Les murs sont peu épais, peu armés
et des défauts de contreventements sont quasi-systématiquement observés sur place. Suite à
une campagne de mesures exhaustives réalisée par le LGIT et GEOTER dans le cadre du pro-
jet ANR ARVISE, les périodes mesurées sur ce type de constructions suivent une régression
différente de celles établies précédemment (Fig. 66). On constate cependant que des tours
de grandes hauteurs, classiques de l’habitât de métropole en murs béton armé, s’ajustent aux
relations empiriques établies précédemment. Il est donc important de connaître les origines et
les limites des relations utilisées, sachant que celles proposées dans l’EC8 ne sont que peu
détaillées et elles doivent être utilisées avec précaution.

4.4.3 Evaluation de l’amortissement dans les structures.

Outre la fréquence de vibration, l’amortissement est un des paramètres importants caractérisant
la réponse dynamique d’une structure. Cet amortissement entre en particulier dans la définition
des spectres réglementaires (Fig. 67). Il doit aussi être estimé lors d’évaluation de la vulnérabil-
ité des structures existantes, basée sur les méthodes en déplacement (e.g., courbes push-over
et courbes de capacité). L’amortissement est difficile à estimer et de nombreuses incertitudes
existent encore sur la signification de l’amortissement mesuré. Néanmoins, le bruit de fond
sismique peut être utilisé pour avoir une valeur de l’amortissement global d’une structure ex-
istante grâce à la méthode du décrément aléatoire. Cette méthode consiste à superposer et
à additionner des fenêtres de vibrations ambiantes enregistrées au sommet de la structure,
procédé qui révèle alors la réponse impulsionnelle temporelle de la structure à partir de laquelle
l’amortissement peut être évalué par décrément logarithmique [60] [338] [23] [173] [108].

Cette méthode est basée sur le fait que l’on peut décomposer la réponse d’un oscillateur à
une sollicitation aléatoire en deux parties, la première correspondant à la réponse impulsion-
nelle du système et la deuxième correspondant à la réponse forcée à la sollicitation aléatoire.
En sommant un grand nombre de fenêtres du signal qui ont les mêmes conditions initiales, la
partie aléatoire de la réponse devient faible devant la réponse impulsionnelle (Fig. 68). Puis,
à partir de la réponse impulsionnelle, il est possible d’estimer l’amortissement et la fréquence
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Figure 66: Périodes expérimentales obtenues par vibrations ambiantes sur des bâtiments antil-
lais en fonction de leur hauteur et comparaison avec les relations classiques précédentes.

de l’oscillateur. L’expression analytique du décrément aléatoire peut s’exprimer par la relation
suivante:

δ(τ) =
1
M

M∑
m=1

y(tm + τ) (33)

où δ(τ) représente la signature du décrément aléatoire, tm le temps à partir duquel chaque
segment débute (dépend des conditions initiales), τ la durée de chaque segment et M le nombre
de segment donné.

La comparaison entre la réponse impulsionnelle d’un bâtiment extraite par décrément aléa-
toire et par oscillation libre est donnée Figure 69. On constate un trés bon accord entre les deux
signatures [107].

Cependant, de nombreuses interrogations persistent sur la signification de l’amortissement
ainsi mesuré. En effet, sur l’ensemble des bâtiments niçois et grenoblois testés par vibrations
ambiantes, Dunand [107] montre (Fig. 70) que la variation de l’amortissement en fonction de
la fréquence, ne peut s’expliquer qu’en introduisant une part d’interaction sol-structure dans
l’analyse, et cela quelque soit le sol de fondation (rocher ou sédiment). En effet, on sait que la
réponse d’une structure va varier suivant qu’elle est fondée sur un sol mou ou du rocher. En
particulier, l’amortissement va augmenter (Cf § Interaction sol-structure) qui traduit qu’une par-
tie de la perte d’énergie de vibration s’effectue au niveau du contact entre le sol et la fondation.
Cette observation avait été en partie avancée lors d’essais de lâcher menés sur un bâtiment
type effectué par Guéguen et al. [145] au cours duquel le champ d’onde induit dans le sol était
enregistré. C’est ce que l’on peut appeler l’interaction structure-sol ou encore l’effet inertielle de
l’interaction.
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Figure 67: Exemples de l’effet de l’amortissement sur les spectres de réponse calculés à partir
du séisme de Martinique (Mw=7.4) enregsitré à la station RAP-MATR

Cependant, Dunand poursuit ses investigations et compare la dépendance amortissement
- fréquence pour des bâtiments sur rocher et sur sols mous. Dans les deux cas, une dépen-
dance existe, quel que soit le sol de fondation (Fig. 71). Il conclut qu’un amortissement propre
à la structure, et variant avec la fréquence, intervient dans la réponse de la structure. Actuelle-
ment, des travaux de recherche se poursuivent au LGIT pour comprendre l’origine physique de
l’amortissement mesurée en bâtiment.

4.4.4 Evaluation des modes structuraux.

La difficulté d’exciter des structures importantes suivant un schéma expérimental contrôlé ainsi
que le développement de nouveaux outils d’acquisition et de mesure de vibrations a permis de
développer des méthodes opérationnelles d’analyse modale. De façon conventionnelle, ces
méthodes sont basées sur l’estimation d’une série de fonctions de transfert entre la force ap-
pliquée et la réponse en différents points de la structure (i.e., input-output modal identification
methods). L’utilisation du cadre de l’analyse modale pour exploiter les mesures en bruit ambiant
paraît naturelle étant donné que les niveaux d’amplitude relevés sont très faibles et que le fonc-
tionnement de la structure demeure clairement dans le domaine élastique. Par ailleurs, l’analyse
modale ouvre un champ de traitement qui simplifie grandement l’analyse et l’exploitation des sig-
naux en condensant dans quelques modes de vibration l’essentiel des propriétés dynamiques
de la structure étudiée. Le cadre théorique permet ensuite de prévoir, à partir des modes de vi-
bration déterminés, le comportement de la structure sous n’importe quel chargement dynamique
et en particulier une sollicitation sismique.

Parmi les méthodes les plus simples, on peut citer celle du Peak-Picking déjà appliquée
depuis plusieurs décennies, ainsi que la méthode de décomposition dans le domaine fréquen-
tiel (Frequency Domain Decomposition FDD).
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Figure 68: Moyenne et écart type de 70 fenêtres commençant par les mêmes conditions initiales
obtenues sur un enregistrement de bruit de fond au sommet d’un bâtiment. En bleu, la trace
de toutes les fenêtres recalées en temps. En rouge épais, la moyenne de ces fenêtres (d’après
[108]).
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Figure 69: Comparaison entre la signature du décrément logarithmique reconstituée à partir
des vibrations ambiantes et par essais dynamiques (vibreur) d’un bâtiment en béton armé de
Vaulx-en-Velin (France) - Collaboration ENTPE/LGIT (d’après [107]).

Méthode du peak-picking.
Le principe de cette méthode est de transformer en fréquence les signaux enregistrés dans

la structure en différents endroits, puis de s’intéresser aux caractéristiques des spectres. Sous
l’hypothèse de bruit blanc, et en considérant que les pics des fréquences correspondent aux
modes de déformation de la structure, on peut considérer que l’amplitude de ce spectre est pro-
portionnel à l’amplitude de la déformée modale. On pourra se reporter au travail de Michel [251]
pour connaître le détail de cette méthode. Le signe de la déformée est donné par la phase de
la transformée de Fourier du spectre.

En pratique, et dans le cas d’une structure simple, cela revient à positionner des capteurs
à chaque étage et à calculer le spectre des vibrations ambiantes enregistrées en chaque point.
Puisqu’on suppose que le signal est stationnaire et ergodique, la moyenne des spectres de
durée courte extraite à partir d’un enregistrement long correspond à une valeur moyennée du
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Figure 70: Relations entre amortissement et fréquence de bâtiments niçois obtenus par vibra-
tions ambiantes (d’après [108]).
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Figure 71: Relation entre fréquence et amortissement estimés par vibrations ambiantes sur les
bâtiments de Nice (d’après [107]).

spectre au point considéré. La durée des fenêtres courtes est choisie en fonction de la pré-
cision du spectre souhaitée df = 1/tmax et de la fréquence que l’on va chercher à analyser
(t = 10T ). Puisque l’on s’intéresse à l’amplitude et à la phase des spectres en chaque point
de la structure, il est nécessaire d’avoir des enregistrements synchrones. En effet, l’amplitude
des vibrations peut varier d’un instant à l’autre. Une solution est de déplacer les capteurs dans
la structure en conservant un point de référence commun à tous les sets de données afin de
normaliser l’ensemble des enregistrements par cette référence. Il est alors judicieux de placer
cette référence là où l’amplitude sera la plus élevée, c’est-à-dire dans un bâtiment au sommet
de la structure.

L’exemple donné Figure 72 a été obtenu sur une tour de 19 étages à Lourdes, choisie pour
une instrumentation permanente du Réseau Accélérométrique Permanent RAP. Six jeux de don-
nées ont été utilisés, échantillonnés à 200 Hz, constitués à chaque fois de 4 capteurs dont un
conservé comme référence au sommet. Les vibrations ambiantes étaient enregistrées pendant
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15 minutes, découpées en fenêtres de 60 s qui ont servi à calculer les spectres moyens. On
observe que la décroissance des amplitudes suit les modes théoriques que l’on peut attendre
dans la structure, pour le premier mode en particulier qui est celui qui posséde le plus d’énergie.
On observe également pour les deuxième et troisième modes qu’à certains étages, l’amplitude
des spectres s’annule, ce qui correspond aux noeuds des déformées des modes supérieurs.
Ces modes sont moins excités par les vibrations ambiantes mais il est néanmoins possible de
les identifier rapidement et facilement afin de constituer le modèle modale de la structure.

Figure 72: Exemple de méthode Peak-Picking sur la tour Ophite de Lourdes.

Méthode Frequency Domain Decomposition
Brincker et al. [357] expliquent la FDD qui est une méthode d’analyse modale simple mais ef-

ficace en particulier pour les modes proches. Il s’agit de la décomposition en valeurs singulières
des matrices de densité spectrale de puissance. Il est alors possible d’extraire un comportement
modal global de la structure et de définir un modèle analytique simple de comportement.
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Les matrices des densités spectrales de puissance (PSD) sont les transformées de Fourier
des matrices de corrélation entre tous les signaux enregistrés dans la structure. Les PSD des
signaux d’entrée x(t) (inconnus) et des signaux de sortie y(t) (enregistrés) peuvent être respec-
tivement notés [X](ω) et [Y ](ω). Elles sont liées à la matrice composée des fonctions réponses
en fréquence de l’oscillateur [H](ω) (appelé aussi fonction de transfert) par l’équation:

[Y ](ω) = ¯[H](ω)[X](ω)[H](ω)T (34)

où T est l’opérateur transposé,¯le complexe conjugué et ω la pulsation. Si r est le nombre de
signaux d’entrée et m le nombre de signaux de sortie, à chaque pulsation ω, les tailles des [X],
[Y ] et [H] sont respectivement r × r, m × m et m × r. En Analyse Modale Opérationnelle, on
suppose que les signaux d’entrée sont des bruits blancs ce qui signifie:

[X](ω) = [C], qui est une matrice constante. (35)

[H] peut s’écrire sous la forme polaire (λk)/residue ([Rk]) de telle sorte que:

[H](ω) =
n∑

k=1

[Rk]
jω − λk

+
¯[Rk]

jω − λ̄k
(36)

où j2 = −1. En utilisant les équations 35 et 36 et pour de faibles valeurs d’amortissement,
on peut montrer que les termes [Rk][C] ¯[Rk] dominent l’expression de [Y ]. Dans ce cas, ce terme
devient proportionnel au vecteur des modes propres {Φk}:

[Rk][C] ¯[Rk] = dk{Φk}{Φk}T (37)

où dk est une constante. Les matrices PSD des signaux de sortie prennent alors la forme
suivante:

[Y ](ω) =
∑

k∈Sub(ω)

dk{Φk}{Φk}T

jω − λk
+

d̄k{Φ̄k}{Φ̄k}T

jω − λ̄k
(38)

En pratique, les vibrations ambiantes permettent l’estimation des matrices PSD des signaux
de sortie [Ŷ ](ωi) à chaque fréquence ωi. Dans notre cas, nous utilisons la méthode de Welch
pour l’estimation des PSD, avec un lissage des fenêtres utilisant une fenêtre de Hamming. La
longueur des fenêtres dépend de la précision des fréquences que l’on souhaite.

Les matrices de PSD ne peuvent pas être diagonalisées puisque à une fréquence, seuls
quelques modes (p) ont suffisamment d’énergie. Ainsi le rang de la matrice est p, les autres
vecteurs propres sont proches de zéro. C’est pourquoi la décomposition en valeurs singulières
de la matrice des PSD est nécessaire, c’est-à-dire:

[Ŷ ](ωi) = [Ui][Si][Ūi]T (39)

où [Ui] est la matrice des vecteurs singuliers et [Si] est la matrice diagonale des valeurs
singulières. A proximité du pic, si un seul mode domine, le premier vecteur singulier est une
estimation de la déformée modale. Si deux pics dominent, l’estimation de la déformée modale
correspond aux deux premiers vecteurs singuliers.

L’avantage essentiel de la FDD est de pouvoir relier les pics observés sur les spectres à des
modes structuraux, en particulier lorsqu’ils ont des fréquences proches. Cette configuration est
courante puisque en plus des modes de flexion viennent se superposer des modes de torsion
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Figure 9
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Figure 73: Comparaison des paramètres du mouvement de la structure de l’Hôtel de Ville de
Grenoble calculés sur la base des paramètres modaux expérimentaux et en utilisant les données
accélérométriques du RAP enregistrées dans la structure (d’après [256]).

qui peuvent polluer les modes de flexion. Pour des structures complexes, lorsque le modèle
de comportement n’est pas évident, il y a ainsi intérêt à s’assurer que les fréquences que l’on
détecte sont des modes structuraux. Par exemple, l’analyse des modes de l’Hôtel de ville de
Grenoble montre qu’il est possible d’identifier les deux premiers modes de flexion et le mode de
torsion (Fig. 51).

4.4.5 Validation de l’évaluation des paramètres modaux sous vibrations ambiantes

En considérant un modèle 1D de comportement de type brochette (masses concentrées au
niveau des étages), les paramètres modaux expérimentaux ont permis de calculer le mouve-
ment au sommet de l’Hôtel de Ville de Grenoble subissant un séisme modéré [256]. Plusieurs
paramètres de comparaison du mouvement de la structure ont été calculés pour l’ensemble des
données enregistrés par le RAP dans la structure. On constate ainsi un très bon accord des
paramètres entre le calcul et l’observation (Fig. 73).

Grâce à l’utilisation de l’intégrale de Duhamel [83], qui relie l’oscillateur caractérisé par ses
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Figure 74: Modélisation de la déformation inter-étage de la structure de l’Hôtel de Ville de Greno-
ble durant le séisme de Vallorcine (Haute-Savoie, France, ML = 4.9, 8 septembre 2005) utilisant
le mouvement sismique enregistré à la base et le modèle brochette 1D estimé par vibrations am-
biantes dans les deux directions horizontales et en considérant les trois stations à la base de la
tour OGH1, OGH2 et OGH3 (d’après [256]).

paramètres modaux (fréquences, amortissements et déformées modales), il est également pos-
sible pour un séisme donné de remonter à la déformation en tout point de la structure. L’exemple
donné Fig. 74 correspond à la déformation qu’aurait subi la structure lors du séisme de Val-
lorcine (Haute-Savoie, France, ML = 4.9, 8 septembre 2005) calculée à partir du modèle modal
expérimental. Même si les occupants ont particulièrement senti ce séisme, les déformations
restent à un niveau faible, ne mobilisant pas de non-linéarité et confirmé en cela par l’absence
de dommages observés.

Evidemment, ces paramètres modaux correspondent à la réponse de la structure sous pe-
tite déformation. Le principe de non-linéarité observé dans les structures subissant des mouve-
ments forts imposent que les paramètres modaux du modèle élastique ne sont pas constants
avec l’amplitude de la sollicitation (Cf. Section 4.3). Cependant, il est possible par cette méth-
ode de définir un modèle élastique d’une structure existante, en s’affranchissant de toutes les
difficultés liées à la méconnaissance de la structure.

4.4.6 Modifications structurelles et variations de fréquences: application au risque sis-
mique

Housner affirme que la fréquence propre mesurée est le paramétre le plus informatif (the single
most informative fact) à propos de la structure interne des bâtiments. Les déformées modales
sont également d’une importance capitale car elles déterminent la répartition des efforts dans la
structure [171]. Nous avons vue que la fréquence, directement reliée à la rigidité de la structure,
est un indicateur traduisant l’état de la structure. Ce dernier peut évoluer en fonction d’un ren-
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Figure 75: Exemple de la variation de la fréquence obtenue par vibrations ambiantes en fonc-
tion de l’état d’endommagement des structures de Boumerdes suite au séisme du même nom
(Algérie, Mw=6.8, 21 mai 2003. En rouge les bâtiments endommagés, en vert ceux non endom-
magés et en orange ceux classés entre les deux lors des inspections post-sismiques (d’après
[111]).

forcement ou d’une déterioration des éléments assurant la rigidité de l’ouvrage. Par exemple,
on peut observer Fig. 75 l’évolution de cette fréquence avec l’endommagement subi par des
structures algériennes lors du tremblement de terre de Boumerdes du 21 mai 2003 (Mw=6.3).
Dunand et al. [111] ont ainsi montré que la chute de fréquence mesurée par bruit de fond est
proportionnelle au degré de dommage relevé par des experts. Elle devient ainsi un indicateur
simple permettant de classer chaque structure en fonction de son état post-sismique.

L’efficacité d’un renforcement ou d’une rénovation peut également être mesurée par bruit de
fond. C’est le cas du bâtiment des archives de la Martinique où un renforcement structural a
apporté une rigidité supplémentaire à la structure, détectable par vibrations ambiantes [109].

Les instrumentations accélérométriques des structures californiennes ou d’autres pays à
forte sismicité ont pour objectif principal l’observation de séismes forts (e.g. PGA > 10−2g) qui
engendrent des endommagements parfois importants. Pour des régions à sismicité modérée,
il peut être envisagé d’utiliser des données de mouvements forts provenant de ces pays pour
prédire le comportement des structures. Mais on peut douter de la représentativité d’une telle
démarche. Une premiére analyse sur le bâtiment des archives départementales de la Martinique
a été réalisée. Sous bruit de fond (10−4g au sommet du bâtiment) et sous séismes (accéléra-
tion maximale testée 10−2g au sommet du bâtiment), la fréquence de la structure change de
moins de 2%, ce qui reste négligeable [109]. On peut également s’interroger sur la capac-
ité des mesures de vibrations ambiantes à prédire des endommagements, en particulier dans
des pays à sismicité modérée. En effet, il peut être intéressant d’évaluer si une limite admissible
avant apparition des premiers dommages est atteinte, puisque les séismes modérés ne vont pas
provoquer des dommages considérables. Par exemple, Boutin et al. [49] ont montré l’efficacité
des mesures des fréquences et des amortissements sous vibrations ambiantes pour évaluer la
limite élastique au-delà de laquelle la structure commencerait à s’endommager et donc à subir
des déformations irréversibles. Cette approche a été depuis reprise par Michel [251] en éval-
uant sur la base des paramètres modaux sous vibrations ambiantes un seuil d’apparition des
premiers dommages, calé sur le calcul de la déformation inter-étage limite en tout point d’une
structure. Cette approche sera abordée dans la dernière partie de ce document.
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4.5 Mesures des vibrations ambiantes en structure
Afin de répondre aux besoins instrumentaux en structure, une station d’acquisition multi-voies
a été conçue et un brevet industriel a été déposé [70]. Développée en partenariat avec la so-
ciété LEAS (Fig. 76), elle permet d’enregistrer simultanément et de façon synchrone jusqu’à 6
capteurs 3 composantes, soit 18 voies. Les capteurs utilisés sont des vélocimétres Lennartz de
période 5 secondes, assurant une réponse plate entre 0.2 et 50 Hz.

Figure 76: Station CityShark II connecté à un capteur 3 composantes Lennartz 5 secondes.

La datation des échantillons se fait par un TCXO crystal tandis que la numérisation est réal-
isée grâce à un convertisseur 24-bit Delta Sigma ADC (un pour chaque triplet de 3 voies), la
fréquence d’échantillonnage pouvant être choisie entre 1 Hz et 500 Hz. La dynamique varie
entre 108 dB à 100 Hz et 90 dB à 250 Hz, le signal pouvant être amplifié par un gain variable
compris entre 1 et 8192 (par exposant 2). Le niveau du bruit électronique atteint au maximum
2/131072 points à 100Hz et à gain 1s jusqu’à 1600/131072 points à gain 8192. Grâce à ce faible
niveau de bruit, et couplé aux capteurs Lennartz 5 secondes, la CityShark II permet d’enregistrer
des vibrations de faible amplitude. L’alimentation est assurée par une batterie embarquée dans
la station et rechargeable en externe ce qui lui confère une souplesse d’utilisation indispensable
lors d’expériences temporaires.
Les données sont stockées sur une carte flash incorporée à la station et ensuite introduite dans
un ordinateur pour la récupération et le traitement des données. Les fichiers sont au format
ASCII, avec une entête décrivant l’acquisition et ensuite la numérisation en trois colonnes: com-
posante verticale puis la première et la deuxième composante horizontale.
Grâce aux 18 voies, il est possible de mettre autant de capteurs que nécessaire, en fonction
des modes et des comportements que l’on souhaite identifier. D’autre part, en fonction des
fréquences recherchées, la souplesse d’utilisation de la station permet d’imposer une fréquence
d’échantillonnage du double de la fréquence maximale et une durée d’enregistrement perme-
ttant au moins 20 périodes d’enregistrement: par exemple, pour une fréquence de 1 Hz, la
fréquence d’échantillonnage sera au minimum de 20 Hz (condition de Shannon) et l’enregistrement
au moins de 10 secondes. Pour s’assurer d’une bonne identification des fréquences générale-
ment utiles en génie civil, on choisit une fréquence de 200 Hz et un enregistrement de 15 minutes
pour obtenir une représentation statistique de l’identification.

D’autres matériels sont disponibles dans le commerce, tels que des accélérométres pié-
zométriques ICP de sensibilité 80 µm/s2 (8.10-6g), présentant une excellente linéarité dans
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Figure 77: LASER utilisé pour la mesure à distance de la vibration d’une structure. (b) Spectre
de puissance au sommet de la structure par mesure vélocimétrique classique et par LASER
(d’après [150]).

la bande 0-2 kHz. Leur encombrement est faible mais néanmoins la centrale d’acquisition et
l’alimentation nécessitent une installation plus lourde. Il existe également des développements
de matériel sans fil, à transmission en continu des enregistrements mais peut être mieux adap-
tés à de la surveillance permanente d’ouvrage (Structural Health Monitoring).

Dans tous les cas, il est nécessaire de pénétrer dans la structure et l’installation des disposi-
tifs prend un certains temps. En intervention post-sismique, lorsque des bâtiments endommagés
par le choc principal doivent être évalués alors qu’ils subissent de nombreuses répliques, cette
intervention peut être dangereuse. C’est pourquoi une tentative a été menée afin de connaître
les capacités des mesures vélocimétriques par LASER terrestre, à distance et sans avoir accès
à la structure [150]. Les premiers résultats (Fig. 77) montrent une très bonne correspondance
entre les mesures vélocimétriques classiques et le LASER, en particulier pour l’estimation de
la fréquence de vibration de la structure. Ce paramètre, comme nous l’avons noté précédem-
ment, donne une information essentielle sur l’état de la structure et des applications en période
post-sismique peuvent être envisagées naturellement pour l’estimation des dommages.

4.6 Conclusions
La connaissance des propriétés dynamiques d’un bâtiment existant est un processus indispens-
able dans l’évaluation de son comportement sous séisme et de sa vulnérabilité. Dès que l’on
parle de bâti ancien, le manque d’informations disponibles et le nombre d’incertitudes rendent
son évaluation difficile. On montre ici que les vibrations ambiantes sont une alternative intéres-
sante à la fois pour connaître la fréquence fondamentale de la structure, son amortissement
mais également ses modes de déformations et donc son fonctionnement sous séisme. Ces
paramètres traduisent un état de la structure, à relier à son niveau d’endommagement (post-
sismique) ou à l’influence d’une rénovation (pre-sismique), et peuvent fournir un modèle modal
équivalent. Cette dernière approche permet alors de simuler le comportement de la structure
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soumis à un séisme de référence pour en simuler sa déformation. Ces procédés peuvent aussi
intervenir dans les processus de simulation push-over ou pour caler des modèles numériques
explorant des comportements non-linéaires (grandes déformations).

Cependant, on constate que des variations de fréquence dans les structures testées appa-
raissent. Certes, on sait que lorsqu’une structure s’endommage, les valeurs des paramètres
modaux sont affectés par ces changement de rigidité, mais des variations transitoires, sur des
instants courts, apparaissent également. Ces variations peuvent être rapides et il faut alors
se doter d’outils précis afin de les observées, et comprendre leur signification physique. Par
ailleurs, il reste des points de blocages scientifiques qui sont autant de défis à relever pour les
prochaines années : quelle est la représentativité de l’amortissement mesuré, comment définir
le comportement global linéaire et non-linéaire à partir des vibrations ambiantes, comment re-
monter aux propriétés mécaniques de la structure, comment alléger le dispositif expérimen-
tal et enfin quelle est le comportement d’une structure de type française sous séisme, autant
d’interrogations qui nécessiteront l’acquisition de nouvelles données.
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5 Vulnérabilité physique du bâti existant: méthodes empiriques
et expérimentales

Tous les séismes récents (Northridge, 1994 ; Kobe, 1995 ; Ismit, 1999, Taïwan, 2001 ; Boumerdes,
2003 ; Bam, 2003) ont montré que dans les centres urbains où se concentre la plus grande
partie de la population mondiale, les immeubles et les infrastructures en grand nombre sont
particulièrement exposés aux pertes économiques et humaines. Suite à ces crises, il est ap-
paru que réduire le risque sismique devenait une priorité pour les politiques de gestion de crise.
Une des solutions est la réalisation de scénarii sismiques qui évaluent les effets de l’aléa sur
l’environnement.
Outre l’aspect économique qui ne sera pas abordé dans ce document, l’évaluation du risque
sismique impose d’avoir une évaluation de l’aléa probable mais également une représentation
de la qualité sismique du bâti : c’est l’objectif des méthodes d’évaluation de la vulnérabilité sis-
mique. Cette évaluation :

1. permet l’estimation des dommages prévisibles aux personnes et aux biens, occasionnés
par un séisme de scénario,

2. contribue à la représentation à chaud et à froid de la distribution des effets sur une zone
urbaine, pour envisager les moyens de secours à mettre en place juste après un séisme,

3. permet à froid d’identifier les bâtiments les plus vulnérables qui pourraient bénéficier d’un
renforcement.

Ce dernier point, sans aucune évaluation des dommages et des pertes, a l’avantage de
pouvoir hiérarchiser les priorités en terme d’aménagement et d’identifier les secteurs les plus
sensibles aux secousses sismiques. Purement relatif, cet objectif, une fois atteint, améliore
la connaissance du bâti de la zone étudiée et donne les bases d’une étude de vulnérabilité ex-
haustive. L’échelle étudiée peut être celle d’un pays, d’une région, d’une commune ou d’un parc
immobilier (par exemple, l’ensemble des écoles ou des bâtiments stratégiques d’une région).
Ce type d’estimation peut intéresser les propriétaires d’un parc immobilier au sens large (Etat,
offices HLM, villes...) ainsi que les assureurs. L’état et les propriétaires de parcs immobiliers
peuvent utiliser ces résultats pour conduire une politique visant à réduire le risque. Une étude
de vulnérabilité sismique à grande échelle est donc le premier pas vers la détermination des
bâtiments et des réseaux (routes, électricité, gaz...) nécessitant un diagnostic approfondi et des
confortements éventuels.

C’est un exercice périlleux et une gageure lorsque l’on décide de traiter une ville dans son en-
semble. La quantité des ouvrages et la variabilité des types de construction sont généralement
importantes, en particulier pour les régions européennes. De plus, la connaissance du com-
portement d’une structure ancienne est souvent impossible par manque d’informations disponibles
sur la conception et la qualité des matériaux de construction. Il est encore plus difficile d’essayer
de modéliser le comportement d’une structure ancienne ne connaissant pas les lois de com-
portement et les principes constructifs qui ont été suivis lors de sa construction. En effet, on sait
évaluer comment se comporte une structure qui respecte toutes les dispositions constructives
et les règles de l’art : c’est la procédure de dimensionnement. Mais qu’en est-il d’une structure
pour laquelle les dispositions constructives n’ont pas (ou partiellement) été respectées et qui ne
peut être associée à un modèle réglementaire de comportement: c’est la phase de diagnostic
sismique ou d’analyse de vulnérabilité.
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C’est certainement pour réduire ces difficultés que de nombreuses méthodes empiriques
ont été développées, basées sur des approches probabilistes ou déterministes. Dans la plupart
des cas, ces méthodes ont été établies sur la base d’observations post-sismiques, recensant
le niveau de dommage observé en fonction de la nature de la construction. Cette approche
permet en plus de réduire considérablement les incertitudes sur l’estimation des dommages
[305]. De fait, toutes ces méthodes (e.g., HAZUS [123], GNDT [136], RiskUE [290]...) ont été
publiées dans des pays à forte sismicité, ayant subi des dommages récents importants : elles
ont en général été initiées afin de prévoir ou d’inventorier la capacité sismique du bâti existant
à résister à un séisme futur. Mêmes empiriques, les niveaux forts d’aléa ont néanmoins justifié
l’établissement de méthodes ayant des coûts de réalisation difficilement mobilisables pour des
régions à plus faible sismicité telle que la France, l’Espagne, le Portugal ou la Suisse. Pour-
tant, ces pays, dans leur logique préventive en matière de risque sismique, ont un réel besoin
d’évaluation de leur vulnérabilité.

Lorsqu’on envisage de réaliser une analyse de la vulnérabilité à grande échelle, deux points
doivent être discutés :

1. Avec quelle méthode va-t-on calculer la vulnérabilité du bâti ? Va-t-on se baser sur une
méthode en intensité, en accélération spectrale ? Ce choix est essentiellement lié au
paramètre retenu pour la représentation de l’aléa.

2. Comment va-t-on affecter une fonction d’endommagement aux différents bâtiments de la
zone d’étude : de façon déterministe ou statistique, en se basant uniquement sur la typolo-
gie ou en prenant en compte des facteurs structuraux ? Ce choix dépend essentiellement
de l’investissement disponible, de l’hétérogénéité structurale de la zone d’étude et de sa
surface.

Par exemple, certaines études peuvent approfondir le calcul de la fonction d’endommagement
par typologie à l’aide de méthodes sophistiquées (calculs non-linéaires par exemple), tandis que
d’autres vont se focaliser sur la recherche de paramètres structuraux caractérisant mieux l’état
de la structure ou sur la méthode de répartition des fonctions d’endommagement aux différents
bâtiments. Ces choix doivent se faire non seulement en fonction des capacités financières de
l’étude mais également dans un souci de cohérence. Le choix des méthodes et des fonctions
d’endommagement va donc conditionner la précision de l’évaluation.

Il convient aussi de proposer des méthodes alternatives pour évaluer une vulnérabilité réal-
iste. Par réaliste, nous entendons une vulnérabilité qui puisse être évaluée pour un coût raisonnable
face à la diversité, à l’hétérogénéité et au nombre de constructions à traiter, et une vulnérabil-
ité qui représente au plus juste la capacité des structures à résister à un séisme. Il faut donc
identifier pour chaque méthode proposée ses limites et ses incertitudes de façon à avoir une
vision claire des résultats produits par chacune. En particulier, une valeur de vulnérabilité d’un
bâtiment ou d’une zone urbaine doit être accompagnée d’une incertitude. Le type de méthode
choisie dépend donc des objectifs à atteindre et des moyens disponibles, des données acces-
sibles et des forces mobilisables (Fig. 78), l’incertitude (ou erreur) devant se réduire au fur et à
mesure des moyens mobilisés.

La plupart des méthodes d’évaluation de la vulnérabilité sismique repose sur des approches
statistiques ou probabilistes qui permettent à grande échelle de représenter les conséquences
d’un séisme sur une zone urbaine. Ces méthodes, détaillées dans la première partie, définis-
sent l’agression sismique par une intensité macrosismique, puisqu’elles sont quasiment toutes
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Figure 78: Différentes méthodes et différents niveaux d’évaluation de la vulnérabilité sismique
du bâti existant.

basées sur des observations post-sismiques de dommages. Dans un pays à sismicité mod-
érée, où généralement les données post-sismiques sont inexistantes, il convient d’y adapter une
méthode d’un pays à forte sismicité. Respectant les recommandations faite par le groupe AFPS
sur la vulnérabilité du bâti existant [85], une méthode, décrite dans une deuxième partie, a été
proposée et appliquée à Grenoble, respectant le réalisme nécessaire à ces méthodes, à savoir
une évaluation juste de la vulnérabilité indiquant ainsi les incertitudes inérantes à l’empirisme et
réalisable pour un coût adapté au niveau de sismicité.

L’intensité, c’est-à-dire l’agression sismique avec laquelle ces méthodes sont définies, car-
actérise le ressenti de la population ainsi que les conséquences sur les constructions. Cette déf-
inition de l’aléa, indispensable pour caler les données historiques de dommage et les courbes
de vulnérabilité, ne traduit pas les variabilités particulières du mouvement sismique. Il existe
bien des relations empiriques afin de passer des intensités aux accélérations ou des méthodes
largement empiriques pour moduler l’intensité en tenant compte des effets de site (voir Partie
2, Fig. 14). Malheureusement, ces méthodes restent très approximatives et dans la recherche
de réduction des incertitudes sur la chaîne du risque, il semble indispensable de caractériser
l’aléa par un processus plus physique. C’est aussi la tendance actuelle de travailler au niveau
réglementaire sur des spectres de réponse qui, même imparfaits, introduisent naturellement
le contenu fréquentiel du mouvement du sol. On peut aussi envisager d’utiliser des accéléro-
grammes complets afin de tenir compte, et du contenu fréquentiel complet, et de la phase et
du caractère tri-dimensionel du mouvement sismique. Les méthodes empiriques basées sur
l’inspection visuelle des structures ne sont plus alors adaptées à cette définition de l’aléa et il
convient de trouver un moyen de caractériser le bâti existant à l’aide de modèles simples, re-
productibles à l’échelle de la ville.

Une alternative intéressante consiste à utiliser les vibrations ambiantes enregistrées dans
les structures. Ces vibrations, utilisées depuis de nombreuses années pour caractériser les
paramètres dynamiques des structures, et leur intérêt sont décrits dans la partie précédente
de ce document (Partie 4). Différentes méthodes d’analyse peuvent être utilisées pour remon-
ter aux paramètres modaux des structures. Cette troisième partie s’attache aussi à montrer
que même si les vibrations ambiantes caractérisent la structure sous faibles déformations, les
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informations extraites comparées à celles décrivant le comportement de la structure sous mou-
vement fort (comme les séismes) permettent de définir un modèle de comportement des struc-
tures. Ces modèles sont décrits dans la quatrième partie, avec le souci de pouvoir ajuster
aux paramètres des modèles analytiques simples. Sous petites déformations, ils reproduisent
le comportement dynamique de la structure, en intégrant toutes ces informations, telles que
le vieillissement, certaines dispositions constructives particulières, des niveaux de contrevente-
ment ou des endommagements, qui sont rarement accessibles pour le bâti ancien. Des modèles
médians et leur écart-type définis par classe de structure laissent envisager des perspectives
intéressantes pour simuler les conséquences d’un séisme sur une zone urbaine étendue.

Plusieurs exemples sont donnés dans cette partie, issus des articles suivants donnés en
annexe:

1. Michel C., Guéguen P. and Causse M. 2009. Seismic vulnerability of existing building
based on experimental modal parameters. soumis Bull. Earthq. Engng.

2. Michel, C. and Guéguen, P. and El Arem, S. and Mazars, J. and Kotronis, P. 2009. Full
scale dynamic response of a RC-building under weak seismic motions using earthquake
recordings, ambient vibrations and modelling, sous prese Earthquake Engineering and
Structural Dynamics.

3. Guéguen P., Lutoff C., Davoine P. A., Taliercio G., Cotton F. et Cartier S. 2009. Analyse de
la vulnérabilité sismique dans un pays à sismicité modérée : le cas de Grenoble. Risques
naturels et environnement. Becerra S., Peltier A. Editeur, Risques et environnement:
recherches interdisciplinaires sur la vulnérabilité des sociétés, Paris: L’Harmattan, 575
pages, 285-301.

4. Guéguen P., Michel C. and LeCorre L. 2007. A simplified approach for vulnerability as-
sessment in moderate-to-low seismic hazard regions: application to Grenoble (France),
Bull Earthq. Engng., 4(3), 467-490.

5. Combescure D., Guéguen P. and Lebrun B. 2005. Vulnérabilité sismique du bâti existant:
approche d’ensemble. Cahier technique AFPS, n°25, juillet 2005, 121 pages.

5.1 Vulnérabilité empirique: échelle de la ville et inventaire sismique
L’analyse de la bibliographie met en évidence l’importance du qualitatif sur le quantitatif dans
les études de vulnérabilité à grande échelle. La majorité des méthodes utilisées à l’étranger se
base ainsi, d’une part, sur l’utilisation de fiches de relevés et, d’autre part, sur la définition de
typologies de bâtiments. En effet, le comportement sismique d’un bâtiment dépend notablement
des techniques et des matériaux employés pour sa construction. Un bâtiment en maçonnerie
est, a priori, plus vulnérable qu’un bâtiment en béton armé, un portique en béton armé plus vul-
nérable qu’un bâtiment à murs porteurs en béton armé, etc.. Des typologies sont ainsi définies
et classées suivant leur comportement sismique. Au sein d’une même typologie, le comporte-
ment sismique peut varier fortement selon, par exemple, le nombre d’étages de la structure, sa
régularité ou son irrégularité en plan et en hauteur, etc... La plupart des méthodes essaie donc
d’inclure ces facteurs dans l’évaluation de la vulnérabilité. Des fiches de relevés sont ensuite
utilisées pour repérer ces différents facteurs et/ou classer les bâtiments dans l’une des typolo-
gies prédéfinies. Avant toute analyse de vulnérabilité, il faut donc déjà analyser les différents
types de structures présentes sur le site d’étude.
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Ces méthodes évaluent l’impact du séisme sur chaque type de construction. Il faut aussi pou-
voir classer les dommages soit selon une échelle de destruction, soit en fonction d’un niveau de
performance (par exemple non-effondrement et fonctionnalité) comme pour la méthode améri-
caine. Parmi les pratiques observées, deux approches se détachent, l’une probabiliste, l’autre
déterministe, qui seront illustrées par les méthodes américaines et européennes. Elles sont
sommairement présentées ici, les documents d’origine étant présentés dans les référénces bib-
liographiques.

5.1.1 Les méthodes probabilistes

Présentée comme une des premières méthodes développées pour l’estimation des dommages,
celle utilisant les matrices de probabilité de dommages (ou DPM : Damage Probabilistic Ma-
trix) sont issues directement du retour d’expérience et des estimations de dommages post-
sismiques. Elles reposent sur la définition d’une typologie des constructions et la caractéri-
sation des dommages à l’aide d’une fonction de probabilité. La prédiction des dommages
s’exprime selon une probabilité d’observer un niveau de dommage pour une intensité donnée.
En général, le niveau sismique est exprimé par une intensité (MMI, MSK ou EMS98) pour laque-
lle l’importance des dommages suivant la typologie est donnée par un niveau (ou degré) de
l’échelle de dommage. A chaque type de construction correspond une DPM qui exprime la
fréquence d’atteindre un taux de dommage si un séisme d’un certain niveau se produit. Des
exemples de DPM sont donnés par Withman et al. [352] et Braga et al. [51], [52].

Aux Etats-Unis, depuis le début des années 80, de nombreux rapports traitant de la vulnéra-
bilité sismique du bâti existant ont été publiés par le Applied Technonology Council (ATC) puis
en général repris par la Federal Emergency Management Agency (FEMA). L’ensemble de ces
rapports a contribué à établir une typologie standard américaine, des méthodes d’évaluation de
la vulnérabilité basées sur des fiches de relevés ainsi que des matrices de dommages issues
de retours post-sismiques. On distingue deux approches différentes :

1. La première consiste à utiliser des courbes de vulnérabilité établies en fonction de la ty-
pologie de la construction, modulo sa hauteur (Tab. 3). La méthodologie adoptée pour
la définition des courbes de vulnérabilité (ou fragility curves) est présentée en détail dans
[16]. Le dommage probable est exprimé selon une échelle comportant 7 niveaux. Pour
chaque couple type de construction/niveau de dommages, les courbes de vulnérabilité
sont obtenues en fonction d’une fonction f de densité probabiliste pdf calée sur des ob-
servations post-sismiques. Puisque le séisme est défini en fonction d’une intensité parmi
les 12 que compte l’échelle IMM , 12 fonctions f sont définies. En connaissant la pdf , la
probabilité de dépasser un niveau de dommage pour chaque typologie est donnée par:

P [dommage ≥ df/IIMM ] =
∫ IIMM

0

1
IIMMσx

√
2π

exp[−1
2
(
lnIIMM − mx

σx

2

)]dIIMM (40)

Les valeurs moyennes mx et les écarts types σx sont donnés pour chaque type de structure
et chaque niveau de dommage. Par exemple, pour les 12 types de constructions en béton
armé (Tab. 3), les valeurs de mx et σx sont données Tab. 4 en fonction des six niveaux
de dommage (D1=0.1%, D2=1%, D3=10%, D4=30%, D5=60%, D6=99%).
A partir de ces coefficients et de l’intensité IMM , les courbes de vulnérabilité peuvent être
tracées pour chaque typologie (Fig. 79) donnant ainsi la probabilité de dépasser un taux
de dommage pour une intensité donnée.
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Hauteur faible Hauteur moyenne Hauteur importante
Portiques avec murs de contreventement 1 2 3

Murs porteurs en BA 4 5 6
Portiques haute ductilité 7 8 9
Portiques faible ductilité 10 11 12

Table 3: Typologie Américaine des méthodes probabilistes (d’après [124]).

D1 D2 D3 D4 D5 D6
mx σx mx σx mx σx mx σx mx σx mx σx

1 1.71 0.089 1.88 0.07 2.23 0.07 2.45 0.069 2.84 0.15 2.84 0.15
2 1.71 0.099 1.88 0.065 2.17 0.059 2.37 0.07 2.75 0.179 2.84 0.15
3 1.72 0.089 1.85 0.064 2.14 0.065 2.33 0.04 2.50 0.059 2.83 0.15
4 1.70 0.080 1.87 0.060 2.17 0.059 2.37 0.059 2.71 0.159 2.83 0.15
5 1.65 0.089 1.82 0.09 2.12 0.059 2.33 0.079 2.58 0.099 2.83 0.15
6 1.63 0.089 1.80 0.07 2.07 0.079 2.25 0.059 2.44 0.069 2.83 0.15
7 1.87 0.030 1.97 0.05 2.27 0.059 2.42 0.02 2.83 0.15 2.83 0.15
8 1.72 0.089 1.88 0.065 2.20 0.065 2.44 0.05 2.83 0.15 2.83 0.15
9 1.78 0.050 1.89 0.04 2.15 0.068 2.40 0.079 2.80 0.188 2.83 0.15

10 1.61 0.100 1.79 0.075 2.08 0.05 2.28 0.079 2.71 0.188 2.75 0.09
11 1.53 0.100 1.77 0.09 2.07 0.05 2.25 0.079 2.46 0.05 2.75 0.09
12 1.62 0.100 1.78 0.085 2.05 0.069 2.25 0.059 2.43 0.059 2.80 0.09

Table 4: Valeurs des m et σ pour les 12 classes de construction en Béton Armé (d’après [124])

Figure 79: Exemple de fonction de probabilité d’endommagement (d’après [124]).
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Figure 80: Exemple de fonction de probabilité d’endommagement pour une probabilité de dom-
mage de 60% pour une intensité donnée (d’après [245])

2. La deuxième utilise des paramètres structuraux qui modulent la vulnérabilité de la struc-
ture. La typologie américaine a été publiée dans l’ATC21 [1] puis reprise dans le rapport
154 de la FEMA en 1988 [124]. Si on tient compte des subdivisions suivant la hauteur et
l’année de construction, l’ATC 21 comporte plus de 90 typologies différentes qui rendent
difficile son utilisation. Une fois la typologie définie, l’indice de vulnérabilité de base de cha-
cune des typologies (appelé BSH) est modulé en fonction des critères structuraux relevés
lors de l’analyse visuelle. Ces critères sont par exemple la présence de poteaux courts,
le nombre d’étages, les irrégularités et les conditions d’entretien. Une note (ou ” score
modifier ”) est attribuée à chacun de ces critères de vulnérabilité. Le résultat du relevé
est donc une note - ou critère de vulnérabilité global - permettant d’estimer la vulnérabilité
sismique du bâtiment. Il est important de noter que l’indice de vulnérabilité de base BSH
dépend de la sismicité du site. La dépendance a priori peu intuitive de la vulnérabilité et de
la zone de sismicité s’explique par le fait que la note obtenue à l’aide des fiches de relevés
de l’ATC 21 donne directement la probabilité de dépassement d’une valeur de dommage
de 60% [245] et inclut donc implicitement l’aléa dans l’analyse du bâtiment (Fig. 80).

Dans les deux cas, le dommage est exprimé en fonction d’une probabilité de dépassement
d’une valeur donnée.

En Italie, plusieurs matrices de probabilité de dommage (DPM ) ont été adaptées aux typolo-
gies courantes italiennes. A l’origine, elles ont été établies grâce aux relevés de dommages
effectués après le séisme d’Irpinia du 23 novembre 1980. Depuis, elles ont été adaptées ou
modifiées suite à plusieurs séismes italiens. La description des DPM est proposée par Braga
et al. [51], [52]. Une première classification des typologies a été établie en tenant compte des
matériaux et des techniques de constructions ainsi que de leur comportement sismique observé
pendant des séismes destructeurs. Des études statistiques montrèrent que seuls le type des
éléments verticaux et horizontaux du système porteur contrôlaient le niveau de dommage. A
partir de ce constat, une typologie comprenant seize éléments a été définie (Tab. 5), en com-
binant les éléments verticaux et horizontaux, en conformité avec les structures recensées au
cours des enquêtes de terrain.

Une fois les typologies et la description des dommages établies sur une échelle comprenant
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Vertical Horizontal
1 Pierre brutes Voûte
2 Pierre taillée Bois
3 Maçonnerie Acier
4 Béton armé Béton armé

Table 5: Identification des typologies italiennes basées sur les éléments structuraux verticaux
et horizontaux (d’après [51]).

8 niveaux, les matrices de probabilité de dommages (DPM ) ont été produites sur la base des
observations post-sismiques. Elles dépendent de l’intensité MSK et du taux de dommages
atteint (Tab. 6).

MSK Nbr de structure recencées 1 2 3 4 5 6 7 8
6 1870 81.55 12.03 4.33 1.07 0.7 0.32 0 0
7 1170 63.33 22.05 7.01 3.33 2.39 1.2 0.34 0.34
8 243 31.78 19.83 9.62 9.04 11.66 7.87 2.04 8.16

Table 6: Matrice de probabilité de dommage pour chaque élément de la typologie italienne
(d’après [51]).

L’échelle Macro-Sismique Européenne EMS98 [139] est aussi une méthode probabiliste au
sens où elle prédit un pourcentage de bâtiments d’une certaine classe dans un niveau de dom-
mage pour une intensité donnée. Elle présente l’avantage de définir un standard européen, en
particulier pour la classification des constructions et l’échelle de dommage (Fig. 81). Basée
sur des retours d’expériences en Europe, l’EMS 98 [139] a introduit des notions de conception
des structures, en distinguant le degré de conception parasismique (sans, moyen, bon) pour les
structures en béton, des systèmes de renforcement employés pour les structures en maçon-
nerie. A l’origine, l’échelle d’intensité macrosismique EMS 98 a été établie afin d’estimer les
dommages observés sur différents types de structure. Cette méthode utilise l’intensité comme
donnée d’entrée du séisme. Elle est définie pour caractériser les régions autour des épicen-
tres des séismes en fonction des effets sur les constructions, les objets et les humains. Dans
le cadre d’une analyse de vulnérabilité, son application est détournée au sens qu’on décrit les
dommages probables en fonction de l’intensité, sur la base des répartitions statistiques des
dommages passés observés par typologie.

Les différentes typologies sont présentées Figure 81, leur détail étant disponible dans le
document EMS98 [139]. Simultanément, pour chaque type de construction est attribuée une
classe de vulnérabilité la plus probable et l’intervalle des classes probables, introduisant ici
la notion d’incertitude. L’échelle EMS 98 comprend 5 degrés de dommage. Les Figures 82
et 83 donnent respectivement la définition de ces 5 degrés de dommage pour les bâtiments
en maçonnerie et en béton armé. Purement qualitative, elle décrit la nature des dommages
observables. Leur estimation en fonction de l’intensité est donnée dans le tableau 7. Les notions
de quelques, nombreux et la plupart sont représentées sur la Figure 84.
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Figure 81: Typologie de l’échelle européenne macrosismique EMS98 et classes de vulnérabilité
associée (d’après [139]).
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Degrés d’intensité Description

Intensité V: Dégâts de degré 1 de quelques bâtiments de classes de vulnérabilité A et B

Fort

Intensité VI: Dégâts de degré 1 de nombreux bâtiments de classes de vulnérabilité A et B

Dégâts légers Dégâts de degré 2 de quelques bâtiments de classes de vulnérabilité A et B

Dégâts de degré 1 de quelques bâtiments de classes de vulnérabilité C

Intensité VII: De nombreux bâtiments de la classe de vulnérabilité A subissent des dégâts de degré 3, quelques uns de degré 4

Dégâts De nombreux bâtiments de la classe de vulnérabilité B subissent des dégâts de degré 2, quelques uns de degré 3

Quelques bâtiments de la classe de vulnérabilité C subissent des dégâts de degré 2

Quelques bâtiments de la classe de vulnérabilité D subissent des dégâts de degré 1

Intensité VIII: De nombreux bâtiments de la classe de vulnérabilité A subissent des dégâts de degré 4, quelques uns de degré 5

Dégâts importants De nombreux bâtiments de la classe de vulnérabilité B subissent des dégâts de degré 3, quelques uns de degré 4

De nombreux bâtiments de la classe de vulnérabilité C subissent des dégâts de degré 2, quelques uns de degré 3

Quelques bâtiments de la classe de vulnérabilité D subissent des dégâts de degré 2

Intensité IX: De nombreux bâtiments de la classe de vulnérabilité A subissent des dégâts de degré 5

Destructions De nombreux bâtiments de la classe de vulnérabilité B subissent des dégâts de degré 4, quelques uns de degré 5

De nombreux bâtiments de la classe de vulnérabilité C subissent des dégâts de degré 3, quelques uns de degré 4

De nombreux bâtiments de la classe de vulnérabilité D subissent des dégâts de degré 2, quelques uns de degré 3

Quelques bâtiments de la classe de vulnérabilité E subissent des dégâts de degré 2

Intensité X: La plupart des bâtiments de la classe de vulnérabilité A subit des dégâts de degré 5

Destructions importantes De nombreux bâtiments de la classe de vulnérabilité B subissent des dégâts de degré 5

De nombreux bâtiments de la classe de vulnérabilité C subissent des dégâts de degré 4, quelques uns de degré 5

De nombreux bâtiments de la classe de vulnérabilité D subissent des dégâts de degré 3, quelques uns de degré 4

De nombreux bâtiments de la classe de vulnérabilité E subissent des dégâts de degré 2, quelques uns de degré 3

Quelques bâtiments de la classe de vulnérabilité F subissent des dégâts de degré 2

Intensité XI: La plupart des bâtiments de la classe de vulnérabilité A et B subit des dégâts de degré 5

Catastrophe La plupart des bâtiments de la classe de vulnérabilité C subit des dégâts de degré 4, quelques uns de degré 5

De nombreux bâtiments de la classe de vulnérabilité D subissent des dégâts de degré 4, quelques uns de degré 5

De nombreux bâtiments de la classe de vulnérabilité E subissent des dégâts de degré 3, quelques uns de degré 4

De nombreux bâtiments de la classe de vulnérabilité F subissent des dégâts de degré 2, quelques uns de degré 3

Table 7: Echelle de dommage EMS98 (d’après [139]).
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Figure 82: Définition des niveaux de dommage des bâtiments en maçonnerie selon l’Echelle
Macrosismique Européenne (d’après [139]).

Figure 83: Définition des niveaux de dommage des bâtiments en béton armé selon l’Echelle
Macrosismique Européenne (d’après [139]).
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Figure 84: Fonction de probabilité d’endommagement (d’après [139]).

5.1.2 Les méthodes déterministes

Même si le même nom est souvent utilisé dans la littérature, il faut distinguer une seconde famille
de courbes de vulnérabilité qui donnent le dommage moyen en fonction du niveau sismique (en
intensité ou en accélération) et non plus une probabilité de dépasser un niveau de dommage
donné. Cette approche est dite déterministe car la structure est analysée en tant que telle, même
si cette approche n’a un sens que statistiquement, c’est-à-dire pour un grand nombre de bâti-
ments étudiés. Le dommage moyen permet en effet de connaître le pourcentage de bâtiments
dans un niveau de dommage donné. La fonction d’endommagement (ou courbe de vulnéra-
bilité déterministe) est généralement définie par deux bornes limites d’agression sismique : la
première donne le niveau d’agression correspondant à l’apparition des premiers dommages (la
fissuration) ; la deuxième correspond à la destruction totale de la structure (la ruine). Pour des
niveaux intermédiaires d’agression, le dommage moyen s’exprime en supposant un comporte-
ment linéaire de la fonction d’endommagement entre les deux bornes limites. Evidemment,
cette fonction d’endommagement doit être représentative des caractéristiques structurales de
chaque famille de construction, d’où la nécessité d’introduire la notion de typologie.

Les méthodes américains. Tandis que les méthodes probabilistes italiennes et américaines
présentent de nombreuses similitudes, on distingue pour les déterministes deux approches
réellement différentes. Aux Etat-Unis, des méthodes ont été proposées par la FEMA et l’ATC,
dites méthodes FEMA 310 [2] et ATC 40 [4]. La méthode FEMA 310, présentée sous forme de
guide, est le résultat de mises à jour des études antérieures. Trois niveaux d’évaluation sont
proposés:

1. Le premier de niveau 1 - Présomption de vulnérabilité - vise à identifier les bâtiments qui
n’atteignent pas un niveau de performance requis. Deux niveaux de performances sont
proposés à savoir la sauvegarde des vies humaines (SV H) et la fonctionnalité immédiate
(FI). Ces niveaux expriment en quelque sorte la classe de la structure au sens de la
réglementation parasismique, en distingant les bâtiments stratégiques (Classe D) des bâ-
timents non stratégiques (Classes A à C). Cette analyse de niveau 1 est menée en relevant
pour chaque structure une série d’indicateurs qualifiant la structure (portant principalement
sur le type de structure et des systèmes porteurs, les éléments non-structuraux, l’état de
la structure et l’interface sol-fondation). Si des points vulnérables sont détectés, suivant le
niveau de performance requis, la structure est déclarée conforme ou non-conforme. Dans
ce dernier cas, une analyse de niveau 2 ou 3 est requise selon le nombre d’étages de la
structure.

2. Le deuxième de niveau 2 - Approche quantitative - consiste à appliquer une méthode élas-
tique linéaire simplifiée aux bâtiments déclarés non-conformes par la méthode de niveau
1. Par ce biais, les constructions non-conformes qui ne nécessitent pas de réhabilitation,
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Figure 85: Principe de la méthode en déplacement dite du point de performance (d’après [1]).

et donc celles qui sont réellement vulnérables, sont identifiées. Pour ces dernières, une
analyse de niveau 3 est alors envisagée.

3. Le troisième de niveau 3 - analyse approfondie - consiste à employer des méthodes sta-
tiques ou dynamiques linéaires ou non-linéaires au choix du responsable du diagnostic.
Ces méthodes s’inspirent des travaux de l’ATC40. Applicable pour les constructions en
béton armé, elle a été publiée aux Etats-Unis en 1986. Elle est innovante par rapport aux
méthodes précédentes parce que la capacité d’une structure à atteindre ou non un point
de performance s’exprime en fonction d’un déplacement et plus en terme de forces. Cette
innovation fut établie à partir du constat que lors de sollicitations sismiques, l’importance
des dommages est davantage fonction des déplacements dans la structure que des forces.
Les courbes de capacité de déplacement (donc de déformabilité) sont tracées pour les bâ-
timents étudiés. En croisant la courbe de capacité de déplacement du bâtiment avec le
déplacement maximal provoqué par le séisme, on obtient un point de performance de la
structure qui comparé au niveau de performance à atteindre nous indique si la structure
est vulnérable ou non (Fig. 85).

Tandis que pour les niveaux 1 et 2 la vulnérabilité est exprimée en fonction du niveau de
sismicité, la vulnérabilité exprimée par les courbes de capacité du niveau 3 ne dépend plus que
des caractéristiques des bâtiments et pas d’une agression sismique. Ces méthodes sont par-
ticulièrement appréciées et très en vogue depuis leur publication. Mais il apparaît évident que
leur complexité et les méthodes de calcul pour obtenir les courbes de capacité imposent des
compétences élevées en dynamique des structures.

Les méthodes italiennes. La méthode du GNDT italien [136], [301] a été établie en distin-
guant les bâtiments en maçonnerie des bâtiments en béton armé. Pour les premiers, la carac-
térisation de la vulnérabilité a été définie sur les dommages observés essentiellement dans deux
villes italiennes (Venzone et Barrea) après un séisme destructeur (séisme d’Irpinia). Le nom-
bre de constructions en maçonnerie ayant subi des dommages fut suffisamment important pour
pouvoir établir des relations entre les caractéristiques structurales et le taux d’endommagement.
Deux niveaux d’analyse étaient utilisés qui traduisaient la qualité et la quantité d’informations
disponibles à partir du diagnostic visuel effectué par les enquêteurs. Le niveau 1 consistait à
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rechercher des informations générales facilement repérables sur la structure. Ils traitent de la
localisation de la structure, de son usage et de son état de conservation, de sa géométrie et
de ses matériaux de construction. Les deux derniers concernaient la surface et la hauteur de
chaque étage, ainsi que la hauteur totale de la structure, et la nature des systèmes porteurs
verticaux et des planchers. Le niveau 2 caractérisait de façon plus précise la structure grâce
aux 11 paramètres du tableau 8. Quand certains paramètres du niveau 2 ne pouvaient être
renseignés, ils étaient évalués sur la base des informations de niveau 1.

Le mode opératoire utilisé pour la définition de cette méthode est le suivant.

1. Définition de l’indice de vulnérabilité IVi à partir de 11 paramètres structuraux identifiés
a priori comme participant à la vulnérabilité globale de la structure. Ces paramètres sont
reportés dans le tableau 8.

Paramètre A B C D K
1 Type et organisation du système résistant 0 5 20 45 1.00
2 Qualité du système résistant 0 5 25 45 0.25
3 Résistance conventionnelle sous chargement horizontal 0 5 25 45 1.50
4 Localisation de la structure et fondations 0 5 25 45 0.75
5 Caractéristiques des planchers 0 5 15 45 Var
6 Irrégularité en plan 0 5 25 45 0.50
7 Irrégularité en élévation 0 5 25 45 Var
8 Distance entre murs 0 5 25 45 0.25
9 Caractéristiques des toitures 0 15 25 45 Var

10 Eléments non-structuraux 0 0 25 45 0.25
11 Etat de conservation 0 5 25 45 1.00

Table 8: Paramètres GNDT pour les bâtiments en maçonnerie et classes de vulnérabilité asso-
ciée avec la pondération K (d’après [136]).

Pour chaque paramètre, les enquêteurs ont dû définir la classe de vulnérabilité IVi com-
prise entre A et D. La moins vulnérable (A) traduit la conformité de ce paramètre vis-à-vis
de l’intégrité de la structure, la plus vulnérable (D) traduit la situation la plus défavorable
tandis que les classes B et C représentent des situations intermédiaires.

2. Calcul de l’indice de vulnérabilité de base IV comme la somme pondérée des IVi et com-
paraison avec l’endommagement observé.

3. Pondération et ajustement des valeurs des indices IVi en fonction de l’endommagement
observé. Le résultat des étapes 1, 2 et 3 est reporté Tableau 8 où chaque paramètre
structural est caractérisé par une classe de vulnérabilité, noté entre A et D, et par une
pondération pour tenir compte de l’importance de chacun dans le comportement global.
Pour les paramètres 5, 7 et 9, la pondération K varie entre 0.5 et 1, suivant la classe de
vulnérabilité IVi (i=5,7,9). L’IV est normalisé par sa valeur maximale possible (cas le
plus défavorable, égale à 382.5) pour exprimer l’indice de vulnérabilité sur une échelle
comprise entre 0 et 100%.

4. Calibration des relations entre l’intensité sismique correspondant à l’apparition des pre-
miers dommages (yi) et la classe de vulnérabilité de chaque structure.
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5. Calibration des relations entre l’intensité sismique correspondant à la ruine des structures
(yc) et la classe de vulnérabilité de chaque structure. Les étapes 4 et 5 sont directement
issues des observations post-sismiques.

6. Définition de la fonction d’endommagement par une relation analytique.

Comme pour les bâtiments en maçonnerie, deux niveaux de relevés ont été établis dans le
GNDT pour l’estimation de la vulnérabilité des bâtiments en béton armé. Le premier niveau est
très similaire à celui de la maçonnerie si ce n’est la définition de la nature des éléments porteurs
verticaux et horizontaux, des étages et de la toiture. Cette différence se traduit dans la défini-
tion des classes de vulnérabilité du paramètre 1 Type et organisation de système résistant. Le
deuxième niveau était à l’origine similaire à celui des bâtiments en maçonnerie [18]. Les seules
différences portent sur les paramètres 8 et 9 du tableau 8: tandis que pour les constructions
en maçonnerie la distance entre murs et le type de toiture intervenaient dans le calcul de l’IV ,
ils étaient remplacés par les paramètres éléments fragiles et éléments critiques vis-à-vis de la
ductilité.

La différence majeure par rapport aux constructions en maçonnerie est la façon de calibrer
les fonctions de dommage. Parce qu’il y avait un manque de données sur les dommages subis
par les structures en béton armé, le niveau 2 a été testé sur 400 bâtiments publics localisés
dans la région Emilia Romagna de l’Italie. Les courbes d’endommagement ont été évaluées en
appliquant à chaque structure un modèle statique simplifié non-linéaire [132] , [131]. Les deux
points limites des courbes d’endommagement (PGA pour l’apparition des premiers dommages
et la ruine de la structure) ont été évalués à l’aide d’analyses Push-Over, chaque structure étant
représentée par un système masses concentrées à n degrés de liberté, où n est le nombre
d’étages.

Le dommage moyen est donné en fonction de l’accélération maximale du sol (PGA). Le
dommage moyen est nul jusqu’à la valeur d’accélération de début de dommage yi et vaut
1 pour l’accélération de ruine yc. Entre ces 2 valeurs, l’évolution est linéaire en fonction de
l’accélération.

Dans des travaux plus récents, Giovinazi et Lagomarsino [220] proposent une formule per-
mettant d’estimer le dommage moyen en fonction de l’intensité du séisme I et de l’indice de
vulnérabilité IV calculé à l’aide de la méthode GNDT par la relation suivante (86):

D = 0.5 + 0.45arctan(0.55(IEMS98 − 10.2 + 0.05IV ))pour0 ≤ d ≤ 1 (41)

La méthode RiskUE. Le projet RiskUE [290] consistait à traiter la vulnérabilité sismique
de 7 grandes villes européennes de façon à permettre l’émergence d’une typologie commune
plus détaillée que celle de l’EMS98 et des méthodes d’évaluation de la vulnérabilité sismique.
Une méthode utilisée pour l’évaluation de la vulnérabilité des bâtiments courants a donc été
développée par l’équipe de l’université de Gènes, partenaire du projet [306]. Elle repose sur
l’évaluation d’un indice de vulnérabilité pour un bâtiment donné, indice qui est fonction de la
typologie constructive RiskUE (Tab. 9) ainsi que de différents facteurs structuraux (proches de
ceux du GNDT) susceptibles de modifier sa vulnérabilité. A partir de cet indice, il est possible
de définir en fonction de l’intensité macrosismique EMS98 des courbes de vulnérabilité et de
fragilité qui permettent d’évaluer la répartition des probabilités de dommages sur un bâtiment.
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Figure 86: Fonction des dommages selon la méthode du GNDT.

Très proche de la méthode du GNDT (à laquelle participa activement l’équipe de Gènes), la
méthode du niveau 1 définit pour chaque élément de la typologie RiskUE un indice de vulnéra-
bilité la plus probable IV ∗ équivalent au BSH de la méthode américaine. Cette méthode a
surtout l’avantage de donner les limites de l’intervalle plausible de l’indice de vulnérabilité IV +

et IV − et aussi les limites minimale IV min et maximale IV max de chaque élément de la typolo-
gie. La somme des coefficients modulateurs ∆Vm sera ajoutée à l’indice de vulnérabilité IV de
base et des intervalles de valeurs probables et extrèmes. La variabilité du comportement est
prise en compte dans RISK-UE en introduisant un coefficient ∆Vf qui vaut 0.04. Les résultats
sont donc exprimés par IVsup = IV + ∆Vm + ∆Vm et IVinf = IV + ∆Vm − ∆Vm.

A partir de ces indices, des courbes de vulnérabilité ont été proposées par l’université de
Gènes, issues comme pour les méthodes précédentes d’analyses statistiques des dommages
constatés lors de séismes italiens. Le taux de dommage moyen s’exprime donc par la relation
suivante :

µD = 2.5
[
1 + tanh

IEMS98 + 6.25IV − 13.1
2.3

]
(42)

Le passage du taux de dommage moyen aux degrés de dommages EMS98 se fait en définis-
sant une distribution de dommage qui tient compte des incertitudes et imprécisions. Tandis que
dans le GNDT, une loi binomiale était utilisée, la loi proposée dans RiskUE définit à partir du taux
de dommage la probabilité associée à chaque degré EMS98 que le bâtiment est susceptible de
subir. Cette loi est une loi bêta qui, suite à des analyses statistiques en Grèce et en Italie, montre
une meilleure concordance avec la distribution des dommages observés réellement [220]. Le
projet RiskUE propose au final de représenter la distribution des dommages par les courbes de
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Typologie RiskUE IVmin IV − IV IV + IVmax

Maçonnerie
M1 Murs porteurs en maçonnerie de pierres

M1.1 Moellons 0.620 0.810 0.873 0.980 1.020
M1.2 Pierres appareillées 0.460 0.650 0.740 0.830 1.020
M1.3 Pierre de taille 0.300 0.490 0.616 0.793 0.860
M2 Adobe 0.620 0.687 0.840 0.980 1.020
M3 Murs porteurs en maçonnerie non armée

M3.1 Plancher bois 0.460 0.650 0.740 0.830 1.020
M3.2 Voûtes en maçonnerie 0.460 0.650 0.776 0.953 1.020
M3.3 Planchers avec poutrelles métalliques 0.460 0.527 0.704 0.830 1.020

et maçonnerie

M3.4 Plancher béton armé 0.300 0.490 0.616 0.793 0.860
M4 Murs porteurs en maçonnerie armée 0.140 0.330 0.451 0.633 0.700

ou confinée
M5 Constructions en maçonnerie 0.300 0.490 0.694 0.953 1.020

renforcées dans leur ensemble

Béton armé
RC1 Système poteaux/poutres -0.020 0.047 0.442 0.800 1.020
RC2 Murs de refend en béton -0.020 0.047 0.386 0.670 0.860
RC3 Système poteaux/poutres avec mur de

remplissage en maçonnerie non armée
RC3.1 Structures régulières avec remplissage -0.020 0.007 0.402 0.760 0.980
RC3.2 Structures irrégulières (système porteur ou remplissages 0.060 0.127 0.522 0.880 1.020

irréguliers ou niveau souple)

RC4 Structure mixte en béton armé (portiques -0.020 0.047 0.386 0.670 0.860
et murs en béton)

RC5 Murs en béton préfabriqué 0.140 0.207 0.384 0.510 0.700
RC6 Structure en béton préfabriqué avec murs 0.300 0.367 0.544 0.670 0.860

de refend en béton

Acier
S1 Système poteaux/poutres en acier -0.020 0.047 0.363 0.640 0.860
S2 Structure en acier contreventée -0.020 0.047 0.287 0.480 0.700
S3 Système poteaux/poutres en acier avec mur de remplissage 0.140 0.330 0.484 0.640 0.860

en maçonnerie non armée
S4 Système poteaux/poutres en acier avec mur de refend -0.020 0.047 0.224 0.350 0.540

en béton coulés en place
S5 Système de composants acier et béton armé -0.020 0.257 0.402 0.720 1.020

Bois
W Structure en bois 0.140 0.207 0.447 0.640 0.860

Table 9: Typologie proposée par la méthode RisKUE (d’après [290]).

129



fragilité, déduites des courbes de vulnérabilité. Elles sont définies pour un degré de dommage
de l’EMS98 Dk donné.

Là encore, la recherche des indices de vulnérabilité se fait bâtiment par bâtiment. Mais
dans le projet RiskUE, une méthode originale fût appliquée à la ville de Nice par le BRGM.
Elle consistait à diviser la ville en quartiers structurellement homogènes sur la base de don-
nées historiques et urbanistiques. Ensuite, des itinéraires aléatoires y étaient réalisés le long
desquels des facteurs de vulnérabilité étaient repérés pour un certain nombre de bâtiments.
Ces itinéraires étaient ensuite considérés comme représentatifs de l’ensemble du quartier et
par là même de la vulnérabilité. Il était alors possible de caractériser la répartition des indices
de vulnérabilité par quartier.

5.1.3 Les méthodes de calculs

Deux types de calculs peuvent être utilisés lors des analyses de vulnérabilité: des calculs simpli-
fiés pour l’évaluation de la vulnérabilité et des méthodes de calcul complexes (non linéaires en
particulier) pour déterminer les courbes de vulnérabilité utilisées pour l’analyse à grande échelle.

1. Les calculs simplifiés pour l’analyse des bâtiments. Certaines méthodes d’évaluation
de la vulnérabilité font appel à des calculs simplifiés : citons Fritz-de la Orta [129] aux
Etats-Unis, Scarlat [297] en Israel et la méthode du GNDT [36], [136] en Italie. L’objectif
du calcul est d’identifier une insuffisance de contreventement en comparant la résistance
conventionnelle calculée à un effort sismique fonction de la masse du bâtiment et d’une
accélération du sol de référence. Les formules utilisées pour le calcul de la résistance sont
bien évidemment très simplifiées. Par exemple, dans Fritz-de la Orta [129] la résistance
de chaque élément de contreventement est exprimée en contrainte de cisaillement ultime
qui dépend grossièrement de l’élancement de l’élément. Dans cette méthode, chaque
élément de contreventement est modélisé par une loi force-déplacement élastoplastique et
est donc caractérisé par sa raideur, sa résistance et sa ductilité admissible. Cette méthode
permet de tenir compte des redistributions d’effort entre les éléments de contreventement.
La résistance calculée avec cette méthode est comparée à un effort de référence. Le
chargement sismique est représenté par un chargement horizontal simplifié statique.

2. Détermination numérique des courbes de vulnérabilité. Les matrices de probabilité de
dommage et les courbes de vulnérabilité précédentes sont issues du retour d’expériences
mais, avec les progrès effectués en modélisation -en particulier dans les modèles de calcul
non linéaires-, des courbes de vulnérabilité déterminées à l’aide de calculs non linéaires
commencent à être proposées dans la littérature. Des exemples d’utilisation de méthodes
de calculs non linéaires du type Push-Over sont donnés dans Lang and Bachman [222]
pour les bâtiments en maçonnerie et dans Kircher et al. [208] et Faccioli et al. [117] pour
les bâtiments en béton armé. Dans le cadre du projet européen RiskUE [290], différentes
courbes Push-Over ont été établies pour des types courants de construction que l’on ren-
contre dans les villes européennes. Un chargement statique équivalent est appliqué au
modèle non linéaire représentant la structure. Ce calcul permet de déterminer une courbe
accélération-déplacement spectral représentative du comportement sous chargement hor-
izontal de la structure qui peut être directement comparée aux spectres du signal sismique.
Si des critères de dommage et de ruine sont disponibles (généralement exprimés en dé-
placement relatif, drift ou rotations de rotule), l’état de la structure peut être déterminé pour
différents niveaux de séisme (Fig. 85).
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5.1.4 Vers une méthode applicable en France: empirique, calcul ou expérimentale?

Les différentes méthodes présentées ont l’avantage d’avoir été employées dans de nombreux
pays sismiques. Dans la plupart des cas, elles ont été soit appliquées en l’état, soit adaptées
afin de tenir compte de typologies de constructions particulières ou de retours d’expériences
spécifiques. Néanmoins, on constate que les méthodes empiriques nécessitent des investisse-
ments importants, facilement mobilisables dans des pays régulièrement soumis à des vibrations
sismiques. Ces investissements sont cependant difficilement mobilisables pour les pays à sis-
micité modérée.

Il en est de même pour les méthodes de calculs qui sont souvent employées dès que l’ouvrage
étudié est d’importance. Cela reste vrai quelque soit le niveau de sismicité, puisque la pratique
des méthodes de calcul est couramment employée par exemple pour les centrales nucléaires
françaises.

On constate ainsi que ces pays sont face à un dilemme évident. Ils souhaitent évaluer le
risque et donc la vulnérabilité du bâti existant des villes mais pour des investissements réduits.
C’est tout le paradoxe des Plan de Prévention des Risques sismiques qui obligent l’identification
des enjeux et des vulnérabilités sans ressources particulières. Il faut donc pourvoir proposer des
solutions en adéquations avec les objectifs à atteindre, sans pour autant dénaturer les limites
et les champs d’application des méthodes. C’est le principe de la méthode VULNERALP mise
au point sur Grenoble ainsi qu’une approche expérimentale testée sur la typologie grenobloise.

5.2 LaméthodeVULNERALP: uneméthode empirique applicable à la France.
5.2.1 Concepts et hypothèses

Prenons par exemple le cas de la France (Fig. 87). Un séisme historique majeur y a eu lieu au
20me siècle qui produisit des effets importants dans la région rurale de Aix-en-Provence (Sud-Est
de la France). Pour une magnitude estimée supérieure à 6, ce séisme a servi de base en 1982 à
une simulation du ministère en charge de l’environnement [246] qui a conclu à des effets directs
et indirects majeurs sur les constructions, les vies humaines et l’économie, cette région ayant
subi des transformations socio-économiques importantes depuis 1909. D’autres exemples exis-
tent: parmi les plus connus on peut citer les séismes de Bâle à la frontière franco-suisse (1356),
ou encore ceux de Catalogne (1428) et de Ligure (1887) qui provoquèrent des dommages sur le
territoire français. Par ailleurs, dans les pays à sismicité modérée, des séismes qui ne sont pas
considérés comme majeurs peuvent également provoquer des dommages importants. C’est le
cas des séismes d’Ossau-Arudy de 1980 (ML=5.1) et d’Annecy de 1996 (ML=4.8) qui malgré
des magnitudes faibles ont respectivement provoqué environ 3 Meuro [246] et 50 Meuro de
dommages [320]. On peut citer également un séisme modéré qui eu lieu au Canada (Forks
Sand, New York, 20 avril 2002, Mw=5.0) et qui provoqua environ 15 millions de dollars de dom-
mage [283].

Depuis 1994 et 1995, les règles parasismiques françaises PS92 [286] ont été rendues obliga-
toires pour tous les bâtiments à risque normal neufs (y compris les maisons individuelles) situés
en zone sismique. Pour le bâti courant à risque normal, même si la réglementation technique
peut encore être améliorée (en particulier sur la prise en compte d’effets de site particuliers),
le faible taux de renouvellement (estimé généralement à 1% par an) fait que l’essentiel de la
vulnérabilité sismique vient de l’existant [84]. D’autre part, au cours des derniers siècles, la
majorité des victimes de séismes l’ont été à cause de la destruction de bâtiments. Il est aussi
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Figure 87: Le zonage sismique de la France, pays à sismicité modérée.

important de noter sur la figure (Fig. 88) que la plupart de ces victimes viennent de la chute des
constructions en maçonnerie, c’est-à-dire en pierre, en terre mais aussi en éléments préfab-
riqués de ciment. C’est une des caractéristiques majeures des centres villes historiques de la
plupart des villes européennes, caractéristique à laquelle ne dérogent pas les villes françaises.
Le séisme de Lambesc (1909) est certainement un des exemples français le plus documenté
qui montre l’impact d’un tel événement sur des constructions maçonnées typiques des régions
françaises (Fig. 89).

Figure 88: Origine des dommages observés lors des tremblements de terre (d’après [84]

C’est le cas en particulier de Grenoble, une des villes de la région Rhône-Alpes où le risque
sismique est le plus important compte tenu d’une part de l’observation d’une sismicité historique
et instrumentale amplifiée par des effets de site importants et d’autre part de sa population,

132



Figure 89: Exemple de dommages observés lors du séisme de Lambesc sur des constructions
en maçonnerie

de son importance économique et de la présence d’industries sensibles. Ces informations ont
motivé la validation et l’application d’une méthode élémentaire d’évaluation de la vulnérabil-
ité sismique à grande échelle, exportable à d’autres régions à sismicité modérée. Par ailleurs,
l’occurrence régulière de séismes faibles et l’absence d’événements sismiques marquants dans
la région depuis les années 1970, amène à s’interroger sur la manière dont ces phénomènes
sont perçus puisque la mise en pratique des consignes de prévention et de protection tend à
disparaître avec le temps si elles ne sont pas régulièrement rappelées.

Cette partie présente donc une expérience d’évaluation de la vulnérabilité sismique, aussi
bien physique que sociale, réalisée sur le bassin grenoblois. Ces résultats ont été obtenus dans
le cadre des projets VULNERALP [142] et Sismo-DT [152], menés afin de proposer une méth-
ode d’évaluation de la vulnérabilité physique d’une ville à sismicité modérée. La méthodolo-
gie mise en place sera présentée dans la première partie, révélant que la connaissance de
l’environnement urbain est une des étapes essentielles à l’évaluation. La deuxième partie
sera consacrée à la connaissance du bâti grenoblois et à son évaluation sismique, révélant
une hétérogénéité urbaine caractéristique des villes françaises, point de blocage essentiel de
l’évaluation de la vulnérabilité physique. Dans une troisième partie, nous montrerons comment
l’enquête menée auprès de la population permet non seulement d’évaluer la qualité « sismique »
du bâti et sa variabilité dans la ville, mais également d’approcher la connaissance et la percep-
tion du risque sismique. Enfin, la quatrième partie sera consacrée aux écoles grenobloises. En
collaboration avec la ville de Grenoble, ces objets d’étude ont conduit à définir une stratégie
décisionnelle de gestion du bâti municipal intégrant le risque sismique.

5.2.2 La méthode VULNERALP

L’évaluation la plus pertinente de la vulnérabilité d’un bâtiment consiste à caractériser complète-
ment sa structure. Nécessaire pour une étude spécifique, cette solution est inapplicable pour
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l’inventaire d’un grand nombre de bâtiments. En effet, elle nécessite des informations détaillées
sur la structure (matériaux de construction, organisation structurale, conception et design…),
des moyens de simulation considérables (méthodes numériques, analytiques, nonlinéaires…)
et donc des ressources humaines compétentes en dynamique des structures, ce qui dans le
cas d’une analyse à grande échelle est difficilement envisageable.

Une étude bibliographique portant sur ces méthodes a été menée par le groupe de travail
de l’AFPS « Vulnérabilité sismique du bâti existant – Approche d’ensemble » [85] en vue d’une
application en France. Des similitudes apparaissent entre les méthodes :

1. toutes admettent différents niveaux d’investigation selon la qualité de l’estimation ;

2. elles graduent les dommages et classent les constructions suivant une typologie pré-
définie ;

3. elles se basent sur la recherche d’indicateurs structuraux qui modulent la vulnérabilité,
collectés en auscultant visuellement le bâtiment d’étude.

Au moment de leur application, elles suivent un cheminement identique : établir une échelle
de dommage, définir une typologie structurale et sa distribution dans la ville, calculer un in-
dice de vulnérabilité et estimer un dommage pour un niveau d’agression. En général, sur la
base d’observations post-sismiques, les indicateurs de vulnérabilité sont reliés de façon statis-
tique aux dommages, grâce à un indice (ou score) de vulnérabilité pour établir des courbes
d’endommagement (ou de vulnérabilité), qui estiment le niveau de dommage probable.

Ces méthodes sont développées dans des pays à sismicité élevée, sismicité qui justifie des
dispositifs plus importants que ceux qui pourraient être employés en France métropolitaine. La
compréhension des critères structuraux est complexe et nécessite un équilibre entre moyens,
méthodes applicables et résultats recherchés. La méthode choisie dépend donc des objectifs à
atteindre et des moyens disponibles, des données accessibles et des forces mobilisables.

Figure 90: Illustration des niveaux de dommage de l’échelle Macrosismique Européenne
(d’après [139], [220]).

La méthode VULNERALP [151] vient compléter cet état de l’art. Une certaine similitude en-
tre les constructions anciennes italiennes et françaises (en particulier en maçonnerie) permet
de s’inspirer entièrement de la méthode italienne [136], [301]. Elle consiste à identifier les faib-
lesses probables des constructions vis-à-vis du séisme et à leur attribuer une note ou indice de
vulnérabilité, calée sur des observations de dommages lors de séismes destructeurs italiens.
Ces valeurs ont été utilisées dans la méthode VULNERALP puisque aucun retour d’expérience
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exhaustif n’est disponible en France. Les critères utilisés pour l’évaluation sont élémentaires
[151] : ils ne nécessitent pas d’entrer dans les bâtiments et les pré-requis sont limités. En
revanche, ce type d’évaluation suppose une bonne connaissance du milieu urbain afin de dis-
tinguer en particulier les époques et les matériaux de construction. Cette stratégie permet alors
de relier la vulnérabilité à un niveau de dommage compatible avec celui de l’EMS98 (Fig. 90).

Une première validation sur Nice par comparaison avec la méthode RiskUE [151] a permis de
montrer que malgré une simplification importante, la méthode VULNERALP permet à moindre
coût, et pour un grand nombre de construction, de se faire une première idée de la vulnérabil-
ité d’une ville. En effet, la plupart des critères nécessaires dans RiskUE permettent d’appliquer
VULNERALP. On observe ainsi que la différence de dommages entre ces deux méthodes donne
des valeurs proches à un niveau de dommage prêt (Fig. 91). Cette observation, depuis repro-
duite aux Antilles, permet d’affirmer que la vulnérabilité est essentiellement contrôlée par des
paramètres dominants (le type de construction, la régularité etc...). Par ailleurs, la variabilité
de cette vulnérabilité, c’est-à-dire les incertitudes observées en post-sismiques sur la répartition
des dommages par type, ne nous permet pas d’appliquer ces méthodes bâtiment par bâtiment:
elles n’ont qu’une signification statistique et se rapprochent plus d’un inventaire sismique que
d’une évaluation exhaustive de la vulnérabilité d’une ville.
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Figure 91: Comparaison entre le dommage calculé par la méthode RiskUE et la méthode VUL-
NERALP sur la ville de Nice (d’après [151]).

5.2.3 Application à Grenoble: résultat du projet VULNERALP [149]

Une fois la méthode définie, il reste à collecter des informations sur les bâtiments et leur distri-
bution sur la zone d’étude. La simplicité de la méthode développée pour évaluer la vulnérabilité
physique nous a incité à questionner la population au moyen d’une enquête simple. Contraire-
ment à la pratique en matière d’analyse de vulnérabilité physique, l’outil enquête est d’usage
courant en sciences sociales et il sert très fréquemment à l’évaluation de la vulnérabilité sociale.
Le questionnaire reprenait ainsi les critères structuraux nécessaires à l’estimation de l’indice de
vulnérabilité physique (IV). Il était binaire (réponse oui ou non) et illustré. Il a été complété par
des questions portant sur la connaissance et la représentation du risque sismique par la popu-
lation grenobloise.

Il s’agissait surtout de vérifier si l’enquête auto-administrée (sans enquêteur) envoyée en
masse permettait de recueillir rapidement des indicateurs nécessaires à une première estima-
tion de la vulnérabilité sociale aussi bien que physique. Ce procédé comporte des inconvénients
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quant à la qualité des réponses obtenues puisqu’aucun enquêteur ne peut valider les réponses
in-situ et s’assurer d’une représentativité de l’échantillon. Il présente cependant des avantages,
notamment en terme de coût et de moyens humains. L’enjeu était donc de savoir s’il constituait
un outil fiable et utilisable à moindre coût dans certains pays à sismicité modérée.

Le questionnaire envoyé aux Grenoblois comportait au total 24 questions, 11 concernant la
vulnérabilité sociale. Il a été diffusé via internet et 90 000 questionnaires ont été envoyés par
voie postale sur la commune de Grenoble. Nous avons obtenu 5161 réponses, soit un taux de
réponse d’environ 6%, ce qui constitue un score appréciable pour ce type d’enquête reposant
entièrement sur le volontariat. Ces 5161 questionnaires constituent en outre une base de travail
permettant d’envisager des analyses statistiques complexes. Après contrôle, 4190 question-
naires abordant la partie vulnérabilité physique et 4215 questionnaires traitant de la vulnérabilité
sociale ont été validés, soit un échantillon représentant 5% des adresses postales grenobloises.

Vulnérabilité sociale - Dans l’enquête sur la vulnérabilité sociale, quatre thèmes principaux
ont été abordés. Ils concernent :

1. La connaissance et la perception des phénomènes (les séismes par rapport à d’autres
phénomènes, naturels ou non).

2. L’information reçue sur les séismes à Grenoble.

3. La connaissance des moyens de protection individuelle contre les séismes et des con-
signes de secours en cas de crise.

4. La mobilité des populations sur une journée.

L’objectif de ce dernier thème était de tester si cette forme d’enquête permettait d’évaluer
le facteur mobilité identifié par ailleurs comme important dans la variabilité spatiale de la vul-
nérabilité [240] [99]. Quatre indicateurs additionnels ont été considérés : le lieu d’habitation, le
type de logement (individuel, collectif), la profession et l’expérience antérieure de séismes, en
France ou à l’étranger.

Résultat 1: Une conscience modérée du risque sismique à Grenoble, mais une con-
naissance assez bonne des comportements à adopter en cas de séisme.
Les résultats de l’enquête montrent que, pour la population, les risques naturels à Grenoble
et plus particulièrement le risque sismique, restent envisageables mais ne constituent pas une
menace importante. Seuls 21% des répondants estiment que le risque sismique est fort sur
Grenoble. Par ailleurs, près de 60% des Grenoblois ayant répondu déclarent n’avoir reçu au-
cune information sur le risque sismique. Pourtant, malgré cet apparent manque d’information,
les réactions des répondants face aux risques sismiques semblent globalement pertinentes :
une majorité des répondants pense que l’on peut s’en prémunir. La grande majorité des Grenoblois,
placés en situation de crise sismique, opterait pour des réactions adaptées pour se protéger en
se cachant sous une table, en se dirigeant vers un parc voisin en cas d’évacuation ou en cher-
chant de l’information au moyen de la radio locale. Les consignes de sécurité généralement
diffusées en cas de séismes semblent donc être connues par la plupart des Grenoblois. Il faut
cependant préciser que près de 20% des répondants ont déclaré utiliser leur téléphone pour
contacter leur famille ou les secours en cas de crise et évacueraient au moyen de leur véhicule
personnel et 40% chercheraient à rejoindre au plus vite leurs enfants par tous les moyens.
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Résultat 2 : Des profils de comportements individuels diversifiés
L’enquête avait pour objectif d’identifier des groupes de population homogène en terme de
représentation et de connaissance du risque sismique et de connaître leur répartition spatiale.
Pour constituer ces groupes, quatre catégories de critères ont été retenues au sein des grands
indicateurs identifiés précédemment. Ces catégories, auxquelles on peut associer des carac-
tères archétypaux d’individus, sont les suivantes :

1. la conscience de l’existence d’un risque : individus conscients ou au contraire non infor-
més du risque ;

2. les possibilités d’actions individuelles ou collectives face au risque : individus pro-actifs ou
passifs ;

3. les comportements supposés en période de crise : individus préparés ou non à un séisme ;

4. et enfin l’expérience vécue d’un séisme : individus expérimentés ou non.

Même si ce type d’outil ne peut donner qu’une approche partielle de la vulnérabilité sociale
d’une population, l’enquête sur réponse volontaire peut se révéler efficace pour une première
approche de la perception et de la connaissance des risques. Elle permet de formuler de nou-
velles hypothèses concernant les indicateurs possibles de vulnérabilité. Le grand nombre de
réponses obtenues peut servir de base à de nouvelles enquêtes éventuellement ciblées sur cer-
tains espaces géographiques ou groupes sociaux apparaissant comme « défaillants » ici, c’est-
à-dire présentant des taux de réponse quasi nuls. Il s’agit principalement des Classes Socio-
Professionnelles défavorisées essentiellement localisées dans certains quartiers périphériques.
Dans ces cas spécifiques, d’autres formes d’enquêtes doivent être mobilisées pour effectuer
l’analyse.

Vulnérabilité physique -
Vers 450 avant JC, l’installation d’un campement d’Allobroges fixe Grenoble sur un dépôt

sédimentaire abrité des inondations de l’Isère et du Drac. Dès lors, située aux confins du
Dauphiné, proche de la Savoie, de l’Italie et de la Suisse, Grenoble devient une ville stratégique
d’un point de vue militaire et commercial [276] qui voit sa population et son urbanisation aug-
menter (Fig. 92). On distingue ainsi un centre historique stable au XXme siècle, des quartiers
de l’expansion où l’urbanisation s’étale sur plusieurs décennies et des quartiers périphériques
aménagés depuis 1950.

On connaît par ailleurs [153] les types de constructions et leur distribution sur Grenoble,
selon les particularités locales et les évolutions des pratiques nationales de construction (les
codes de dimensionnement en particulier) :

1. le centre est essentiellement constitué de maçonnerie de pierre (les carrières des mon-
tagnes voisines ayant fourni des pierres calcaires) ;

2. les quartiers périphériques sont essentiellement en béton armé, poteaux-poutres avant
1965 et murs voiles après 1970;

3. les quartiers de l’expansion sont très hétérogènes, mélangeant des maisons individuelles
et des logements collectifs, des constructions en béton et des constructions en maçon-
nerie, réalisées à des époques de construction différentes.

Ordinaire, cette variabilité est le point de blocage de toute étude de vulnérabilité sismique à
échelle urbaine. En effet, la qualité sismique du bâti dépend de ses caractéristiques structurales
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Figure 92: Urbanisation de la ville de Grenoble (d’après [151]).

qu’il s’agit de spatialiser à l’échelle de la ville. En particulier, la distinction des constructions en
maçonnerie et en béton armé est d’autant plus importante que, d’après les expériences passées,
le comportement sismique de ces deux catégories est radicalement différent. La répartition des
informations structurales collectées par l’enquête est très cohérente avec l’histoire de la ville
(Fig. 93a et b). Les critères généraux que sont le type et l’époque de construction doivent être
directement liés à l’histoire de l’urbanisation de Grenoble. Sur la figure 93a), on retrouve en effet
les grandes époques d’urbanisation de la ville, avec le centre historique à 58% construit avant
1945 et à 21% entre 1945 et 1970. Simultanément, au Sud de la ville dans le quartier Villeneuve,
80% des constructions ont été construites entre 1945 et 1970, correspondant au grand ensem-
ble urbain conçu pour absorber l’augmentation démographique de cette époque. Enfin, tous les
quartiers de l’expansion (Bajatières Est, Foch-Rivet, Drac-Vallier et Alliés-Stalingrad) sont les
plus hétérogènes puisque leur urbanisation s’étale sur plusieurs années, tout comme le quartier
de l’Ile Verte au Nord-Est. Il est à noter que très peu de constructions ont été réalisées après
2000, soit quatre ans avant la diffusion de l’enquête. En parallèle, si on analyse la distribution
des constructions en béton armé ou en maçonnerie, une forte cohérence apparaît (Fig. 93b).
En effet, les quartiers Centre Ville et Berriat sont essentiellement construits en maçonnerie tan-
dis que le quartier Villeneuve est à 65% en béton armé. Là encore, les quartiers d’expansion,
l’Ile Verte et les Quais sont moins marqués, le béton et la maçonnerie se répartissant de façon
homogène. La contribution de la population est ainsi utile, cohérente et significative pour obtenir
des informations à grande échelle sur le patrimoine urbain, également validées in-situ par des
enquêtes d’experts dans des quartiers pilotes (Guéguen et al., 2007b).

A partir des enquêtes, des images aériennes sur la ville qui nous ont permis d’affiner le
découpage en quartiers homogènes, et selon la formulation du GNDT, il est possible de cal-
culer par quartier la moyenne des dommages pour un séisme de scénario. L’importance de ce
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Figure 93: Identification des quartiers grenoblois en fonction (a) de leur époque et (b) de la
nature de construction (d’après [151]).
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dernier est exprimée selon l’échelle d’intensité macrosismique européenne EMS98 [139]. On
constate sur la Figure 94 que pour un niveau d’intensité VII les dommages moyens (DM) les
plus importants se localisent dans les quartiers les plus anciens de la ville, là où la majorité des
constructions sont en maçonnerie, atteignant des niveaux de dommage importants (de l’ordre
de 0.5, soit le niveau 3 de dommages selon l’échelle EMS98).

12
Figure 94: Scénario de dommages sur la ville de Grenoble pour un séisme produisant une
intensité VII (d’après [251]).

Par ailleurs, on distingue clairement les deux quartiers au Sud de Grenoble (Villeneuve et
Rondeau) comme étant ceux présentant le plus faible taux de dommage quelque soit l’intensité
que l’on considère. Cette observation est cohérente avec la logique d’urbanisation de Grenoble,
ces deux quartiers étant majoritairement constitués de constructions en béton armé, réalisées
selon des pratiques en vigueur qui amélioraient la qualité des constructions. Cette première
évaluation nous permet donc d’identifier les secteurs de la ville qui pourraient subir le plus de
dommages en cas de séismes de scénario probables pour la région de Grenoble. Cette in-
formation peut évidemment être particulièrement utile dans le cadre du développement d’une
politique de prévention du risque sismique à l’échelle de la ville.

C’est en particulier ce qui a été réalisé en partenariat avec les services techniques de la ville
de Grenoble, sur des bâtiments particuliers que sont les écoles. Des séismes passés ont montré
que les écoles sont les bâtiments publics qui en cas d’endommagement sismique peuvent avoir
des conséquences importantes sur la société. En effet, si les écoles subissent les effets des
séismes, l’éducation est interrompue, l’organisation sociale est perturbée et des établissements
de replis ne sont plus disponibles. L’expérience de l’école de San Giuliano lors du séisme de
Molise a tellement marqué l’attention de la société civile italienne qu’un programme de diagnostic
sismique des bâtiments sensibles a été programmé sur les cinq années qui ont suivi le séisme.
Par ailleurs, les écoles sont par leur conception même et leur fonction plus susceptibles de subir
des dommages irréversibles [26]. On note en effet quasi-systématiquement des asymétries
dues à la présence de préaux ou de classes en enfilade le long d’un côté, deux critères à
priori favorisant la vulnérabilité, pour des bâtiments en général construits avant l’application
des règles parasismiques. Les retours d’expérience des séismes de Turquie (2001), Taiwan
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(2001), de Molise (2002) et d’Algérie (2003) ont montré la possible vulnérabilité des écoles et
le traumatisme inhérent à l’effondrement de ces bâtiments. Dans le cadre d’une politique de
prévention, avec le soucis de tenir compte du risque sismique dans le processus décisionnaire
d’aménagement auquel peut être confrontée une ville, il est important de se doter d’une dé-
marche permettant l’évaluation du risque sismique par les services techniques d’une ville, au
même titre que l’amiante ou le risque incendie.

Le projet SismoDT [152] a permis au final de proposer une méthode d’évaluation de la vul-
nérabilité d’établissements publics, méthode suffisamment simple et malgré tout robuste pour
être reprise par les services techniques d’une commune ou d’une collectivité territoriale. Cette
méthode, adaptée de la méthode VULNERALP, a tout d’abord été appliquée sur un échantillon
représentatif d’écoles de Grenoble. L’objet de cette étude était avant tout de jeter un oeil critique
sur les méthodes existantes, de façon à pouvoir évaluer les incertitudes qu’elles produisent sur
l’évaluation de la vulnérabilité. Par ailleurs, la plupart des méthodes sont visuelles et consistent
à recueillir des informations structurales lors de visites sur place. Il est donc également impor-
tant d’évaluer les erreurs faites par les enquêteurs dans l’appréciation qu’ils font de certains
paramètres parfois subjectifs. Le point de vue d’un bureau de contrôle (VERITAS) confronté à
des demandes de diagnostics sismiques a également été sollicité pour avoir une évaluation de
référence du dommage pour plusieurs niveaux d’agression.

Suite à l’évaluation des écoles grenobloises, des actions sont en cours actuellement pour
transférer de façon opérationnelle la méthode VULNERALP aux services de la ville de Grenoble
qui souhaitent commencer une évaluation sismique du patrimoine urbain. Une grille d’enquête
spécifique a été construite (et utilisée), permettant une évaluation comparative et opérationnelle
de la vulnérabilité des bâtiments et des établissements. Associés aux critères de décision à car-
actère politique et socio-économique, ces résultats contribuent à préparer les choix stratégiques
en matière de gestion du patrimoine bâti : entretien, renforcement, voire démolition et recon-
struction à neuf.

5.3 Mesures dans les structures
Nous avons vu dans la partie précédente (Section 4) que la connaissance des propriétés dy-
namiques d’un bâtiment existant est un processus indispensable dans l’évaluation de son com-
portement sous séisme et de sa vulnérabilité. Dès que l’on parle de bâti ancien, le manque
d’informations disponibles et le nombre d’incertitudes rendent son évaluation sismique difficile.
Les vibrations ambiantes sont une alternative intéressante à la fois pour connaître la fréquence
fondamentale de la structure, son amortissement mais également ses modes de déformation,
et donc son fonctionnement sous séisme. Ces paramètres traduisent un état de la structure et
peuvent fournir un modèle modal équivalent. Cette dernière approche permet alors de simuler
le comportement de la structure soumis à un séisme de référence et évaluer sa déformation.

Une des limites de ces méthodes est le passage petites-déformations/grandes-déformations.
En effet, on a vu précédemment que les paramètres modaux évoluent avec la déformation: les
équations de la dynamique classique (Newton) ne sont plus valables puisque les paramètres
du système ne sont plus stables au cours du chargement. C’est le principe de la non-linéarité.
Cependant, même s’il ne fait aucun doute que la réponse sous vibrations ambiantes d’une struc-
ture ne reproduit pas forcément son comportement sous séisme, il ne fait également aucun
doute que les modèles extraits des vibrations ambiantes permettent de réduire toutes les ap-
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proximations faites sur le comportement des bâtiments. Cette démarche qui consiste à caler
les méthodes non-linéaires à l’aide des modèles expérimentaux en élastique-linéaire peut être
appliquée lors des processus de simulation push-over ou pour ajuster les modèles numériques
explorant des comportements non-linéaires (grandes déformations).

5.3.1 Exemple 1: l’Hôtel de Ville de Grenoble

Grenoble, dans le Nord des Alpes, est certainement une des villes les plus sismiques de France
(aN = 1.5m/s2 pour les règles PS92 et ag = 1.6m/s2 pour l’annexe nationale des EC8). Le
niveau de risque est d’autant plus important qu’une faille active a été détectée à proximité de la
ville [321], et qu’un bassin sédimentaire amplifie considérablement le mouvement sismique du
sol [226] [148]. Cette structure, construite en 1967, est composée d’une tour principale de 13
niveaux, de longueur (L) 44 m et de largeur (T) 13 m, pour une hauteur H de 52 m. La structure
est régulière en élévation, à l’exception des premiers étages: une dalle précontrainte de 23 m,
reposant sur les deux cages d’escalier placées aux extrémités de la tour, est située entre les
niveaux 2 et 3, assurant une rigidité importante à ce niveau. La résistance en cisaillement de
la structure est apportée par les deux cages d’escalier, essentiellement constituées de murs en
béton armé.

Figure 95: a) Localisation de Grenoble en France. b) L’Hôtel de Ville de Grenoble, vue depuis
le Sud-Est. c) Coupe et vue en plan d’un étage courant de la structure principale de l’Hôtel de
Ville (d’après [255]).
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Figure 96: a) Décomposition dans le domaine fréquentiel des mesures de vibrations ambiantes
de l’Hôtel de Ville de Grenoble. b) Modes de comportement associés à l’Hôtel de Ville de Greno-
ble (d’après [255]).

Pour ces raisons, l’Hôtel de Ville de Grenoble est depuis 2004 instrumenté de façon perma-
nente par des stations accélérométriques (Fig. 95). L’instrumentation du bâtiment est gérée par
le Réseau Accélérométrique Permanent [280] dans le cadre de ces actions pilotes. Elle con-
siste en 6 capteurs 3 composantes accélérométriques placés en haut et en bas de la structure.
Plusieurs séismes ont été enregistrés depuis le début de cette opération, le plus fort correspon-
dant au séisme de Vallorcine (Haute-Savoie, France, ML = 4.9, 8 septembre 2005).

En parallèle, une campagne de mesures de vibrations ambiantes a été menée et les modes
ont été extraits en utilisant la méthode de la Décomposition dans le domaine fréquentielle (FDD,
Cf. section 4.4.4). Seulement 3 modes ont été détectés de façon précise (Fig. ??): le premier
mode de flexion longitudinale à 1.16 Hz, avec un amortissement de 0.9%, le premier mode de
flexion transverse à 1.23 Hz avec un amortissement de 1.1% et le premier mode de torsion à
1.45 Hz avec un amortissement à 0.9%. Des modes supplémentaires vers 5 et 9 Hz peuvent
être détectés, respectant les critères de la MAC value mais pas suffisamment purs pour être
considérés par la suite. Les valeurs des modes de flexion dans les deux directions sont suff-
isamment proches pour supposer que les rigidités de flexion sont les mêmes, dans notre cas
essentiellement apportées par les cages d’escalier, alors même que les dimensions latérales de
la structure nous laissaient envisager des différences importantes. Cette observation va égale-
ment dans le sens des relations entre périodes et hauteurs des structures, indépendantes dans
le cas de la France de la dimension latérale. Par ailleurs, on observe une anomalie au niveau
de la poutre précontrainte (schématisée par une ligne sur la Figure 96), confirmant l’apport de
rigidité de cet élément, et confirmant également l’intérêt des mesures de vibrations ambiantes
pour détecter des particularités structurales.

A partir de cette analyse, plusieurs modèles ont été construits afin de reproduire le com-
portement en petite déformation de la structure.
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1. Basé sur l’intégrale de Duhamel, un modèle analytique a été utilisé pour calculer le dé-
placement au sommet de la structure dans le cas d’une sollicitation sismique enregistrée
à la base. Le séisme considéré correspond à celui de Vallorcine (Haute-Savoie, France,
ML = 4.9, 8 septembre 2005) enregistré dans les deux directions principales de la struc-
ture. L’intérêt de l’approche expérimentale est de pouvoir construire le modèle modal, sans
aucune hypothèse sur les masses ou la conception de l’ouvrage, et de pouvoir calculer le
mouvement sismique en tout point du modèle. Puisque l’on considère que la masse de
chaque étage est concentrée au niveau des planchers, on peut adapter un modèle bro-
chette à la structure. Dans ce cas, et en supposant une matrice de masse M constante,
l’intégrale de Duhamel [83] donne le mouvement sismique U(t) de chaque étage en con-
naissant uniquement les déformées modales Φ, les fréquences ω, les amortissements ξ,
pour une sollicitation du sol Us(t), selon les équations suivantes :

{U(t)} = [Φ] {y(t)} + Us(t) (43)

yj(t) =
−pj

ω

∫ t

0

Üs(τ)e−ξjωj(t−τ)sin(ω(t − τ))dτ (44)

pj =
{Φj}T [M ]{1}
{Φj}T [M ]{Φj}

=
∑N

i=1 Φij∑N
i=1 Φ2

ij

(45)

A ce stade, nous calculons le mouvement de la structure dans les deux directions, en
les considérant comme découplés. Le mouvement calculé et observé au sommet de la
structure est très comparable (Fig. 97). Sur ces figures, nous utilisons plusieurs cou-
ples de stations haut/bas (OGH1-OGH4, OGH2-OGH5 et OGH3-OGH6), dans les deux
directions. On observe une bonne corrélation entre observations et modélisation 1D, en
amplitude, en phase et en durée. Les coefficients de corrélation sont entre 65 et 85%
pour l’ensemble des comparaisons. La chose remarquable est qu’à partir de l’analyse
modale expérimentale, il est possible de reproduire correctement le mouvement sismique
de la structure sous sollicitation sismique modérée, s’affranchissant des difficultés systé-
matiques que l’on constate pour évaluer les paramètres modaux d’une structure existante.

2. Un modèle détaillé employant la méthode des éléments finis a été construit pour l’Hôtel de
Ville de Grenoble. Ce modèle permet à la fois de calculer la réponse sismique sous faible
déformation, et de poursuivre la modélisation pour de plus fortes déformations, intégrant
le comportement non-linéaire de la structure. Une discrétisation spatiale a été réalisée
en utilisant les poutres multi-fibres de type Timoshenko [140], en considérant des lois de
comportement d’endommagement pour le béton [217] et les aciers [249]. Les Figures
98a-d montrent le maillage ainsi que les premiers modes calculés qui ont été ajustés aux
données de vibrations ambiantes: les trois premières fréquences sont respectivement 1.10
Hz, 1.18 Hz et 1.43 Hz pour les modes de flexion longitudinale et transverse, et la torsion.
En considérant le même séisme de Vallorcine, on constate que les données calculées et
observées en haut de la structure sont comparables en amplitude, phase et durée, ainsi
que dans le domaine fréquentiel (Fig. 98e-f). Il est également possible de comparer la
déformation inter-étage, calculée comme la différence du mouvement de l’étage supérieur
et de l’étage inférieur, le long de la structure. Cette information peut être calculée à la fois
avec le modèle 1D analytique et avec le modèle numérique détaillé. On observe (Fig. 99)
que les deux modèles donnent des déformations inter-étages très comparables, dans les
deux directions. Cette déformation calculée correspond à environ 2.10−5: elle reste très
inférieure au seuil de déformation donné par la méthode HAZUS [123] (10−4) pour ce type
de bâtiment et au-delà duquel la structure commence à s’endommager. Cette information
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Figure 97: Comparaison entre le mouvement de la structure observé (ligne noir) et calculé par
un modèle analytique brochette 1D (ligne grise) au sommet de la structure de l’Hôtel de Ville, lors
du séisme de Vallorcine (France, 08 septembre 2005, ML 4.9), dans la direction longitudinale
(gauche) et transverse (droite) pour chaque couple de station haut/bas (d’après [255]).

nous permet ainsi de savoir si la structure a dépassé son seuil de déformation inter-étage
pour un séisme donné, laissant présager ou non des dommages au moins légers.

On constate ainsi que les vibrations ambiantes permettent de prédire le comportement d’une
structure excitée par un séisme modéré. Aucune hypothèse n’est nécessaire à l’établissement
du modèle modal, ce qui atteste du grand intérêt de cette approche dès qu’on s’intéresse à un
bâtiment existant. Les paramètres modaux expérimentaux permettent de caler les hypothèses
des modèles numériques, ces derniers établis in-fine pour explorer le domaine non-linéaire des
réponses sismiques. Par ailleurs, nous avons vu que les modèles modaux expérimentaux per-
mettent de révéler des anomalies ou des particularités structurales, indispensables à la modéli-
sation numérique.

Dans le cas d’une étude de vulnérabilité appliquée à un grand nombre de constructions
(échelle de la ville), il est raisonnable d’estimer pour un coût modéré les modèles modaux par
type de construction. Ces informations permettent l’estimation des déformations inter-étages
des constructions, pour un séisme de scénario donné. En considérant un seuil limite au-delà
duquel la structure commence à s’endommager (par exemple le seuil donné par la méthode
HAZUS [123], la déformation inter-étage calculée nous permet de savoir si au cours de la sollic-
itation, la structure atteint un niveau de déformation critique, limite de l’apparition des premiers
dommages. On peut ainsi estimer l’état post-sismique des bâtiments testés, tout au moins éval-
uer si les structures seront endommagées au moins légèrement.

Cette approche a été proposée pour l’Hôtel de Ville et deux tours de Grenoble (Fig. 100).
En appliquant un grand nombre d’événements sismiques aux modèles modaux expérimentaux,
correspondant à plusieurs valeurs de mouvement du sol, il est possible de calculer le nombre
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Figure 98: a) Maille du modèle éléments finis de l’Hôtel de Ville de Grenoble, et déformations
modales numériques pour les modes de flexion longitudinale (b), transverse (c) et de torsion
(d); e) Comparaison entre le mouvement de la structure observé (ligne noir) et calculé par un
modèle éléments finis multi-fibres (ligne grise) au sommet de la structure de l’Hôtel de Ville, lors
du séisme de Vallorcine (France, 08 septembre 2005, ML 4.9), dans la direction longitudinale
et transverse à la station OGH4. f) Transformée de Fourier des traces calculées et observées
(d’après [255]).
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Figure 99: Comparaison entre le mouvement inter-étage calculé en utilisant le modèle analy-
tique 1D basé sur les paramètres modaux expérimentaux (ligne noir) et calculé par un modèle
numérique éléments finis (ligne grise) le long de la structure de l’Hôtel de Ville, lors du séisme de
Vallorcine (France, 08 septembre 2005, ML 4.9), dans la direction longitudinale (ligne continue)
et transverse (ligne discontinue) (d’après [255]).

de fois où le seuil de déformation est atteint. Dans ce cas, on obtient la probabilité d’atteindre la
limite de déformation inter-étage qui correspond selon la méthode HAZUS [123] au dommage
léger (slight damage). Ces trois bâtiments atteignent des probabilités d’endommagement im-
portantes si on considère des niveaux de spectre de réponse en déplacement équivalent à ce
que donnerait un séisme équivalent au spectre réglementaire EC8 de Grenoble.

5.3.2 Exemple 2: la typologie Grenobloise

Une typologie propre à la ville de Grenoble, appelée BDT-Grenoble pour Base de Donnée Ty-
pologique, a été définie dans le cadre du projet VULNERALP [153]. Le tableau 10 décrit les
constructions et leur correspondance avec les typologies de l’Echelle Européenne Macrosis-
mique EMS98 [139], de la méthode RiskUE [290] et de la méthode HAZUS [123]. Chaque type
de la BDT est défini en fonction de ses particularités structurales. Dans le cadre de la thèse de
C. Michel au LGIT [251], plusieurs expériences de vibrations ambiantes ont été réalisées sur
chaque type de construction, en choisissant plusieurs bâtiments cibles afin d’obtenir un modèle
modal moyen. Puis, deux approches ont été suivies pour solliciter chaque modèle modal moyen
selon une grande gamme d’agression sismique:

1. la sélection d’un grand nombre de modélisations de mouvements forts au centre de la
vallée de Grenoble par fonctions de Green empiriques [62], correspondant à une série de
séismes de magnitude comprise entre 4.5 et 5.5, localisés à 15 km de Grenoble sur la
faille de Belledonne;

2. une sélection de valeur de spectres en déplacement.
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Figure 100: Courbe de fragilité du dommage ”léger” pour trois bâtiments de Grenoble en con-
sidérant une limite de déformation inter-étage de 3.10−3(gauche) et de 4.10−3 (droite) (d’après
[255]).

Description BDT Risk-UE EMS98 HAZUS Code
Béton Armé

RC frames 30-50th medium rise BA1 RC3.1 RC1 C3 pre
RC frames 30-50th high rise BA2 RC3.1 RC1 C3 pre
RC frames 30-50th low rise BA3 RC4 RC2 C3 low

SW RC 60th BA4 RC2 RC4 C2 pre
SW RC 70th BA5 RC2 RC5 C2 low

SW RC after 80th BA6 RC2 RC6 C2 med
Maçonnerie

Rubble stones before 1815 MA1 M1.1 M1 URM pre
Rubble stones 1815-1870 labor housings MA2 M1.2 M3 URM pre

Rubble stones with angle chain labor housings MA3 M1.2 M3 URM pre
Rubble stones XIX century - rich housings MA4 M1.2 M3 URM pre

Rubble stones with precast decorative element XIX century MA5 M1.2 M3 URM pre
Massive stones MA6 M1.3 M4 URM pre

Rubbles stones with wooden floor MA7 M3.4 M6 URM pre
Rubbles stones after 1914 - labor housings MA8 M1.2 M3 URM pre

Rubbles stones RC floor low size MA9 M3.4 M6 URM pre
Rubbles stones RC floor medium size MA9 M3.4 M6 URM pre

Table 10: Classes des bâtiments de la typologie de la BDT-Grenoble comparée aux types de
l’EMS98, Risk-UE et HAZUS (d’après [255]).
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Dans le deuxième cas, seul le mode fondamental des paramètres modaux a été considéré tan-
dis que dans le premier, tous les modes ayant été détectés lors des expériences de vibrations
ambiantes sont utilisés. Dans ce cas là aussi, le mouvement du sol tient compte des effets de
site particuliers du bassin de Grenoble.

Les courbes de fragilité correspondant à l’état de dommage « léger » des bâtiments types de
Grenoble ont été calculées à l’aide de ces deux approches. On constate ainsi (Fig. 101) des bâ-
timents en maçonnerie plus vulnérables que les bâtiments en béton. La plupart, pour un niveau
d’accélération comparable à la règle EC8, donne des probabilités d’endommagement au moins
léger importantes, ce qui traduit un risque important pour ce type de séisme. Les bâtiments en
béton armé sont quant à eux moins vulnérables et ils ont des probabilités d’endommagement
pour ce séisme de type EC8 plus réduites. Dans tous les cas, les deux méthodes donnent des
courbes de fragilité comparables.

Figure 101: Courbes de fragilité de l’état de dommage «léger» pour les modèles médians
représentatifs des différents types de la BDT Grenoble. En haut : méthode 1; En bas : méthode
2; A gauche: types béton armé; A droite: types maçonnerie (d’après [251]).

5.4 Conclusions
Les méthodes d’évaluation de la vulnérabilité sismique du bâti existant sont généralement dévelop-
pées sur la base d’observations post-sismiques des pays à forte sismicité. Elles ne sont pas
toujours, pour des raisons économiques, adaptées à des pays à sismicité modérée. Pourtant,
dans l’exemple de la France, la sismicité historique montre des destructions importantes qui
justifient les besoins en méthodes d’évaluations, mais adaptées au contexte français. Le bâti
existant français étant par certains côtés assez similaire à celui de l’Italie, une méthode basée
sur les développements italiens a été élaborée dans le cadre du projet VULNERAP. Elle consiste
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à estimer le dommage moyen en conformité avec l’échelle européenne à partir de recherches
visuelles de critères structuraux simples. La méthode italienne a été adaptée de façon à alléger
la recherche d’informations. Appliquée au bâti niçois, elle montre des variations inférieures à
un degré de l’échelle de dommage EMS98 par comparaison à une méthode plus sophistiquée.
Même incomplète, cette méthode permet à moindre coût d’avoir une première hiérarchisation
de la vulnérabilité, par quartier ou pour un groupe d’immeuble, permettant de prévoir des études
plus sophistiquées et plus coûteuses, focalisées sur les ensembles de bâtiments apparaissant
comme les plus vulnérables.

Cependant, les méthodes empiriques restent imprécises, avec une signification statistique
qui limite leur utilisation à un grand nombre de bâtiments. L’apport des mesures de vibrations
ambiantes est une alternative intéressante pour proposer des modèles de vulnérabilité. La con-
naissance des propriétés dynamiques d’un bâtiment existant est un processus indispensable
dans l’évaluation de son comportement sous séisme et de sa vulnérabilité. Dès que l’on parle
de bâti ancien, le manque d’informations disponibles et le nombre d’incertitudes rendent son
évaluation difficile. On montre ainsi que les vibrations ambiantes sont une alternative intéres-
sante à la fois pour connaître la fréquence fondamentale de la structure, son amortissement
mais également ses modes de déformations et donc son fonctionnement sous séisme. Ces
paramètres peuvent fournir un modèle modal équivalent. Cette dernière approche permet alors
de simuler le comportement de la structure soumis à un séisme de référence pour en simuler sa
déformation. Ces procédés peuvent alors intervenir dans les processus de simulation push-over
ou pour caler des modèles numériques explorant des comportements non-linéaires (grandes dé-
formations) ainsi que dans la définition de courbes de fragilité du dommage léger.
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6 Conclusions
L’augmentation des populations dans des noyaux urbains de plus en plus grands, exposés aux
séismes et constitués d’un habitat hétérogène de qualité très variable sont les ingrédients qui po-
sitionnent le milieu urbain parmi les éléments les plus critiques de la chaîne du risque sismique.
En effet, et les relations dommages physiques/pertes en vies humaines le montrent bien, il y a
une forte corrélation entre le nombre de constructions endommagées après un séisme et celui
des victimes. Sa connaissance devient alors un élément important à maîtriser pour gérer, prédire
et évaluer sa vulnérabilité et son intégrité post-sismique. Il en est de même pour la définition et
la reconnaissance des zones présentant les effets de site les plus marqués. On constate que la
plupart des villes sont construites sur des remplissages sédimentaires, confirmant l’importance
de ce phénomène dans l’évaluation du risque sismique.

Il est donc indispensable de se doter de moyens permettant cette évaluation, sachant qu’un
milieu urbain est vaste et hétérogène. La variabilité de la réponse d’une structure à un séisme
introduit également une incertitude importante dans l’évaluation de sa vulnérabilité mais aussi
dans l’estimation des dommages. Bien souvent deux échelles d’espace (échelle de la ville ou
du bâtiment) et trois échelles de temps (avant, pendant et après le séisme) sont invoquées lors
des études sismiques en milieu urbain.

6.1 Analyse modale d’objet naturel
Un système peut dans tous les cas être caractérisé par ses propriétés dynamiques telles que
sa fréquence de vibration et son amortissement intrinsèque, mais aussi la façon qu’il aura de
se déformer sous une sollicitation dynamique. Ce dernier aspect se traduit par l’identification
et l’analyse des modes de vibrations du système. Ses modes rendent compte à la fois de sa
géométrie mais aussi de ses propriétés dynamiques. L’utilisation de cette information n’est pas
nouvelle en soi puisque dès 1922 Omori [271] l’utilisa afin de comprendre comment une struc-
ture de génie civil se déforme sous une sollicitation sismique. Une autre application concerne
les bassins sédimentaires. Une de leurs caractéristiques dynamiques est de résonner selon
des modes qui dépendent à la fois de leurs propriétés mécaniques (vitesse de propagation des
ondes de cisaillement) et de leur géométrie. Par exemple, Bard et Bouchon [31] ont caractérisé
analytiquement les modes de vibration de bassins théoriques ayant une géométrie complexe
(3D) et soumis à une sollicitation sismique. Une autre propriété de ces modes est qu’ils varient
en fonction de l’évolution des propriétés des objets. Cette variation temporelle est directement
reliée à celle de leurs propriétés mécaniques et il est donc possible de réaliser un suivi des
modes afin de caractériser des variations temporelles du milieu. Dans le cas d’objets naturels,
il est ainsi pertinent de se demander de quelle façon leurs propriétés vibratoires évoluent dans
le temps.

L’identification des modes de vibrations fait l’objet d’un intérêt particulier dans l’industrie aéro-
nautique et mécanique [351] mais aussi en dynamique des structures [251]. De nombreuses
méthodes existent qui peuvent être classées selon que l’on connaît (input-output) ou non (out-
put only) la sollicitation d’entrée, et selon que l’on connaît a priori (paramétrique) ou non (non
paramétrique) le modèle de comportement de l’objet à étudier. On peut trouver une large de-
scription de ces méthodes dans Cunha and Caetano [95] qui en présentent les avantages et
inconvénients. Dans notre cas, des travaux récents développés au LGIT [251] ont montré la
capacité de la méthode dite Frequency Domain Decomposition [357] à identifier à l’aide des
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vibrations ambiantes les modes de déformations de structures. Ces vibrations ambiantes sont
les informations en sortie de notre système (output only method) et peuvent être analysées sans
aucune information a priori sur le modèle de comportement du système (non paramétrique). Il
est ainsi tout à fait réaliste d’évaluer leurs modes de résonance sur la base des vibrations am-
biantes mais également en utilisant des enregistrements de séismes.

Des premières tentatives ont été menées sur les données du forage de Belleplaine (Projet
ANR-BELLEPLAINE, Guadeloupe), instrumenté en verticale par plusieurs capteurs. L’analyse
modale de la colonne de sol permet d’identifier le comportement du système et d’identifier les
paramètres modaux, éléments essentiels pour comprendre le mouvement du sol en surface.
D’autres analyses doivent se poursuivre, avec toujours le soucis d’améliorer la compréhension
du mouvement sismique en milieu urbain.

6.2 Risque sismique à l’échelle de la ville
L’étendue des concentrations urbaines, de plus en plus importantes et hétérogènes, impose
de développer des approches globales. Les techniques d’imagerie satellite qui se dévelop-
pent depuis quelques années fournissent des sources d’informations intéressantes. Une pre-
mière tentative sur la ville de Grenoble [251] [336] a permis d’identifier quelques paramètres
structuraux pouvant entrer dans la caractérisation du milieu urbain à des fins d’évaluation de
sa vulnérabilité. Chiroiu [79] et Chesnel [76] proposèrent également une approche globale
afin d’identifier visuellement les quartiers les plus endommagés suite à des tremblements de
terre majeurs. A l’échelle internationale, en relation avec les réseaux de surveillances sis-
mologiques, des cartes de dommages empiriques établies sur la base d’informations croisées
du bâti et du mouvement du sol sont produites donnant une estimation des dommages sismiques
(USGS, EMSC/CSEM etc), informations à destination des autorités locales et de la population.
L’utilisation des données de télédétection pour l’estimation en temps de crise des dommages
engendrés par un séisme ayant causé des dégâts importants ou des destructions aux bâtiments
est une pratique bien reconnue comme le montre l’intégration des phénomènes sismiques à la
Charte internationale « Espace et catastrophes majeures» (http://www.disasterscharter.org/).
L’intérêt évident de la télédétection est dans sa capacité d’avoir rapidement une vision à la fois
large et précise d’un région touchée sans être dépendant des difficultés d’accès et de travail au
sol inhérente à ce type de crise.

L’apport de l’imagerie satellitaire ou aérienne permet d’évaluer quelques propriétés du mi-
lieu urbain jusqu’aux bâtiments individuels dans le cas de données VHR (Very High Resolution).
On peut citer par exemple l’extraction automatique des formes urbaines [229] ou d’objets tels
que les routes ou les bâtiments [69] [336]. Ces informations deviennent alors très intéressantes
pour l’évaluation de la vulnérabilité à l’échelle globale puisque les formes urbaines permettent
de délimiter des zones homogènes dans lesquelles la vulnérabilité physique au séisme peut
être évaluée de façon statistique [260] [251]. D’autre part, à l’intérieur de ces zones, l’extraction
d’informations structurales aide aussi à l’évaluation de la vulnérabilité physique. La difficulté re-
vient alors à lier les paramètres urbains et la vulnérabilité, de façon quantitative. Les questions
qui se posent alors sont : quelles informations issues de l’imagerie permettent une meilleure
estimation de la vulnérabilité physique? Quelle erreur est faite par rapport à l’évaluation in-situ
basée sur les paramètres structuraux?

La prédiction et l’estimation des dommages doivent ainsi se caler sur une évaluation juste de
la vulnérabilité sismique en liaison avec les caractéristiques urbaines. Des tentatives ont déjà
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été lancées, que ce soit par l’identification de zones urbaines homogènes pour l’évaluation de la
vulnérabilité [251] ou pour l’évaluation des dommages post-sismiques par identification visuelle
de changements [294]. Ces dernières années, l’utilisation de l’imagerie satellitaire (optique ou
radar) a montré son utilité pour l’évaluation des dommages en zones urbaines, faisant suite à de
gros tremblements de terre. La plupart du temps, cette évaluation est fondée sur l’identification
visuelle des zones touchées [294], sur l’analyse des formes des bâtiments endommagés [298]
ou sur la détection automatisée de changement [346] pour laquelle deux approches peuvent être
envisagées: analyse pixel par pixel ou basée sur l’extraction d’objets. Des études comparatives
reprenant ces différentes approches ont été menées comme par exemple sur le séisme de Bam
(Earthquake Spectra, numéro spécial [322]). Il en ressort qu’actuellement ces méthodes sont
surtout sensibles aux dommages importants. Un travail reste à faire pour mieux quantifier le
niveau de dommage sismique se rapprochant des échelles classiques (par ex., l’EMS98) en
fonction des changements observés et pour évaluer les erreurs faites par rapport à la réalité
terrain. Des lacunes existent encore sur la relation entre les paramètres physiques issus de
l’imagerie et la vulnérabilité et les dommages réellement observés in-situ. Plusieurs interroga-
tions apparaissent aussi concernant les zones faiblement endommagées, telles que celles des
pays à sismicité modérée.

Il existe aussi des tentatives de caractériser les effets de site par imagerie satellite. Plutôt
que les effets de site directs, les tentatives déjà réalisées essayent de caractériser la nature du
sol, soit en reliant la pente des terrains, disponible à l’échelle du globe grâce au modèle global
d’élévation, à la nature de la formation géologique (rocher ou sédiment), soit en analysant la
subsidence par imagerie radar, puisque un terrain sédimentaire présentera des tassements plus
importants que le rocher. Certes, ces techniques restent très approximatives mais combinant à
la fois les images urbaines et les images ”sédimentaires” , on peut imaginer une évaluation à
l’échelle globale du risque sismique.

Cependant, l’acquisition in-situ d’informations reste une étape incontournable si l’on souhaite
détailler le risque sismique à l’échelle d’une ville.

6.3 Risque sismique à l’échelle d’un bâtiment
Par ailleurs, on sait qu’au cours d’une sollicitation sismique forte, les paramètres modaux des
structures évoluent, en particulier les fréquences, traduisant l’endommagement transitoire des
bâtiments. Ces paramètres, si l’intégrité de la structure est irréversiblement affectée, mon-
trent des variations résiduelles qui peuvent nous renseigner sur l’état du bâtiment après la
secousse sismique. La mesure des paramètres modaux, et de leur variation co-sismique ou
post-sismique, fait l’objet de nombreux développements instrumentaux et algorithmiques, en
particulier basés sur l’utilisation des vibrations ambiantes. Cette activité conduit à l’élaboration
de nombreux projets industriels pour améliorer l’acquisition et le traitement des données bruit
de fond ou vibrations ambiantes (e.g., [70]).

Quelques recherches scientifiques menées dans le cadre de projets ANR précédents (ARVISE,
ANR-06-PRGCU-007-01) et régionaux (VULNERALP) ont confirmé que les mesures de vibra-
tions ambiantes dans les structures donnent une bonne estimation des paramètres modaux
sous petites déformations. Ces mesures de vibrations ambiantes, rapides et fiables, ont permis
lors d’intervention post-sismiques, de tester l’intégrité d’un grand nombre de constructions, sur
la base du décalage de la fréquence de vibration de la structure entre avant et après la secousse
sismique [111].
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Malgré tout, de nombreuses inconnues sur la signification de la variation des paramètres
modaux vis-à-vis de l’endommagement persistent, que ce soit la fréquence de résonance mais
aussi l’amortissement et les déformées modales. C’est pourquoi de plus en plus de données de
séismes en bâtiment sont disponibles dans le monde, ainsi qu’en France grâce au programme
d’instrumentation de bâtiments en zones sismiques mené par le Réseau Accélérométrique Per-
manent. Ces données doivent permettre de comprendre la variation transitoire des paramètres
avec la sollicitation, leur variation résultante avec un niveau de dommage et selon le schéma in-
strumental d’évaluer la propagation des ondes dans la structure. Souvent, le paramètre unique-
ment considéré est la fréquence de résonance, très rarement l’amortissement et la déformée
modale car ces derniers nécessitent des algorithmes plus sophistiqués. Pourtant, il est per-
tinent de rapprocher l’état microscopique des éléments d’une structure à son comportement
macroscopique. Les nouvelles techniques d’imagerie basées sur l’utilisation d’outils de la géo-
physique peuvent contribuer à comprendre la relation entre endommagement et paramètres
modaux [224].

Par ailleurs, la vibrométrie laser par lidars à détection cohérente hétérodyne (ou lidars co-
hérents), qui sont sensibles au décalage fréquentiel introduit par effet Doppler lors de la rétrod-
iffusion du laser sur une cible en mouvement, permet la mesure de vitesse de vibration à dis-
tance. Les systèmes actuels effectuent des mesures coopératives à courte distance de visée,
avec des faisceaux laser focalisés. Dans ces hypothèses, la physique de la mesure est con-
nue et maîtrisée. Il existe d’ailleurs des systèmes commerciaux de ce type. Leur utilisation
pour la mesure des fréquences propres de vibrations de ponts a déjà été démontrée [192]
[193] [335]. Par contre, la mesure à longue distance (d’une centaine de mètres à quelques
kilomètres voire quelques dizaines de kilomètres) par lidars à détection hétérodyne sur des
cibles non coopératives est beaucoup plus complexe du fait des turbulences atmosphériques
et de l’interaction laser-cible. Une première démonstration expérimentale de la faisabilité de
la mesure des fréquences modales d’immeubles par lidar a été réalisée en collaboration entre
le LGIT et l’ONERA [150]. Il reste cependant de nombreuses interrogations sur la signification
des paramètres modaux obtenus par vibrations ambiantes par rapport au comportement de la
structure sous séisme, tout comme la signification de l’amortissement détecté.
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Résumé : Coburn et Spence (2002) rappellent qu’au cours du dernier siècle, le coût des séismes ra-
mené à la valeur de l’année 2000 est de l’ordre de mille milliard de dollars. Rapporté par an, ils constatent
que cette valeur augmente au cours du XXème siècle, essentiellement à cause de l’augmentation et de
la concentration des populations dans les grands centres urbains exposés à un aléa sismique fort. Des
agglomérations de plus en plus grandes, exposées aux séismes et constituées d’un habitat hétérogène
et de qualité très variable, sont donc les ingrédients qui positionnent le milieu urbain à l’étape la plus cri-
tique de l’évaluation du risque sismique. Cette position est renforcée du fait que de nombreuses villes
gigantesques (mega-cities) exposées se trouvent, pour des raisons historiques et sociologiques, sur des
remplissages sédimentaires majeurs, facteur aggravant de l’aléa sismique local. Le bâti existant va égale-
ment présenter une hétérogénéité forte, conséquence de l’évolution de ses caractéristiques structurales
au cours du temps, renforçant l’idée d’une ville vulnérable et fragile. Enfin, tandis que le risque sismique
consiste bien souvent à aborder séparément l’aléa de la vulnérabilité, il n’est pas surprenant que l’urbain
puisse modifier, perturber, voir même contaminer le mouvement sismique incident, en particulier lorsque
l’habitat est dense et massif, ce qui à l’aube du 21ème siècle semble être l’évolution majeure des grandes
concentrations urbaines. Au cours de cet exposé, nous aborderons la sismologie urbaine en essayant de
comprendre sur des résultats expérimentaux récents la façon de réagir d’un milieu urbain à une sollicitation
sismique. Deux échelles d’espace seront discutées: la réponse de la ville en montrant comment celle-ci
peut à la fois subir le séisme (vulnérabilité sismique) et contribuer de façon significative au mouvement du
sol (interaction site-ville); et la réponse d’une structure simple en évaluant sa capacité à se déformer sous
une sollicitation sismique (analyse modale opérationnelle) et à prédire son intégrité à la fin de la secousse
(courbes de fragilité et structural health monitoring).

Mots Clefs : Sismologie urbaine, effets de site, dynamique des structures, vulnérabilité sismique,
interaction site-ville.




