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Resune

Les travaux de these visenta aneliorer les connaissances sur le comportement parasismique
des batimentsa ossature en bois. Le comportement de ces batiments sous sollicitations sismiques
est lea celui de ses assemblages par connecteurs netalliques (pointes, vis, equerres, etc.). La
moctlisation nunerique d'une telle structure s'appuie sur une cemarche multigchelles, an
de repesenter les comportements locauxa lechelle de l'ouvrage. Trois echelles sont c nies.
Echelle 1 : assemblages, echelle 2 : eements de structure (mur, plancher, toiture), echelle 3 :
batiment. A chaque echelle, une loi de comportement cedee (hyseetique avec endommage-
ment) permet la mocklisation. Les calages ou validations s'appuient sur des campagnes d'essais
experimentaux. Diverses con gurations de specimen et divers chargements sont teses an de
construire une vaste base de donrees de esultats. Les essais sur les assemblages par connecteurs
nmetalliques ont permis le calage du mocele nurrerique a lechelle 1. Un mocdele eements nis
(EF) cetaile de mur est valice experimentalement en quasi{statique et en dynamique. Un
moctle EF simplie de mur (macro) permet de passera lechelle du bati. Cetekment macro,
calibe sur le moctle cetaile, permet de reproduire avec une pecision satisfaisante le com-
portement dynamique d'un mur. L'assemblage deements de murs (pleins ou avec ouverture)
permet de tendre vers la mocklisation tridimensionnelle d'une structure. Ce mocele nunerique
de structure permettra detudier, localement et globalement, le comportement parasismique des
constructionsa ossature bois a n de proposer des dispositifs constructifs et un dimensionnement
adapesa ces ouvrages en zone sismique.

Mots cks : Ossature bois - Murs de contreventement - Comportement parasismique - Mocelisa{
tion nunerique multiechelles - Loi de comportement hyseetique - Essais exgerimentaux quasi{
statiques et dynamiques
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Abstract

This research aims at a better understanding of the vulnerability of timber{frame buildings
against earthquakes. The behavior of these structures under seismic loading relies on their joints
with metal fasteners (nails, screws, 3 dimensionnal connections, etc.). The numerical modeling
of such a structure is based on a multi{scale approach, which allows to take into account the lo-
cal behaviors at the structural scale. Three scales are de ned: Scale 1: joints, scale 2: structural
elements (shear walls, oors, roofs), scale 3: buildings. At each scale, a behavior law (hysteretic
with damage) is used. The calibrations or validations are based on experimental tests. Tests
on joints with metal fasteners are used to calibrate the numerical model at scale 1. A detailed
nite elements (FE) model of shear wall is developped and its predictions are confronted to
quasi{static and dynamic experimental results for validation. A simplied FE model of shear
wall (macro element) is used to generate a numerical model at the building scale. This macro
element, calibrated on the detailed FE model, accurately reproduces the dynamic behavior of a
shear wall despite its simplicity. The numerical model of timber{frame buildings will be used to
study, locally and globally, their behavior against earthquake in order to propose construction
details and design adapted to these structures in seismic areas.

Key words : Timber{frame - Shear walls - Paraseismic behavior - Multi{scale numerical mod-
eling - Hysteretic behavior law - Quasi{static and dynamic experimental tests
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Introduction

Contexte

Les maisonsa ossature en bois pesentent des caraceristiques qui en font le syseme constructif
le plus utili® pour la ealisation de maisons en bois en France, mais aussi de petits batiments
tels que des habitats collectifs ou des bureaux. La duee de chantier, le bilan environnemental,
l'isolation thermique et la esistance de la structure pour une masse faible sont les principaux
atouts de cette technique constructive. A contrario, la eaction au feu, la durabilie, le confort
dek et les performances acoustiques peuvent étre mis en cefaut si ces points ne sont pas traies
avec attention lors de la conception et de la mise en uvre.

D'un point de vue eglementaire, une nouveaut ecente est I'entee en vigueur des Eu-
rocodes, notamment de I'Eurocode 5 (NF EN 1995-1-1, 2005) pour le calcul de structures en
bois et 'Eurocode 8 (NF EN 1998-1, 2005) pour leur esistance face aux ®ismes. En France, le
cecret de mise en application de I'Eurocode 8 consicere des acekrations de eerence pluseleees
gu'auparavant et la justi cation parasismique des batiments est obligatoire sur une plus grande
zone du territoire qu'auparavant. Desormais, les calculs de justi cation parasismique sont donc
une partie inegrante du dimensionnement des structures. Ces calculs sont particulerement
complexes pour deux raisons : d'abord, la sollicitation est dynamique (elle engendre des forces
d'inertie et d'amortissement) et tridimensionnelle. Ensuite, un batiment est un syseme com-
plexe compos de nombreux montants, poutres, panneaux et connecteurs netalliques. Ces
derniers procurent, de plus, un comportement fortement non lireaire aux structures, et par-
ticipenta la dissipation de lenergie sismique.

Ainsi, la cetermination de la eponse temporelle des structures sous sollicitation sismique
recessite des competences et des moyens que les bureaux detudes ne posedent que rarement. La
literature scienti que montre que ces calculs peuvent étre ealies par des moceles nuneriques.

En particulier, les approches de moctlisation multiechelles, qui permettent de mockliser avec
pecision le comportementa dierentes echelles d'inerét. Ces calculs sont reanmoins limies

au domaine de la recherche. Pour parera cela, la eglementation propose des nethodes de
calcul simpliees, visant notammenta ne calculer que la valeur maximale d'une force ou d'un
teplacement pour un risque sismique donre.

Probématique

On sait que les batimentsa ossature en bois, du fait de leur bonne esistance pour une masse
faible et de leur comportement dissipatif, sont bien adaptes aux zones a risque sismique.

Neanmoins, les raisons de leur bon comportement parasismique ne sont pas toutes bien matriees,
notamment au niveau des redistributions d'e orts et de certains assemblages par connecteurs
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netalliques. De plus, les tes nombreux makriaux et connecteurs netalliques disponibles sur le
marche, de méme que les choix constructifs vares, fournissent un vaste ensemble de possibilies
de ealisations, dont il est raisonnable de penser que toutes ne sont pas aptesa esistera un
fisme. Ces varekes de con gurations ne sont gereralement pas etudees dans la literature
scienti que, que ce soit exgerimentalement ou nuneriquement.

Objectifs de la tlese

L'objectif principal de cette these est d'aneliorer les connaissances sur le comportement et la
vulrerabilie sous sollicitations sismiques des batimentsa ossature en bois. La cemarche detude
adopee consiste en une approche couplant les essais exgerimentaux et la mocelisation nurrerique
multiechelles, a n de cevelopper un mocele de structure permettant detudier I'in uence des
choix constructifs (ggonetries, connecteurs, maeriaux, etc.) et des niveaux de sollicitation
sismique.

Organisation du document

Le chapitre 1 pose le probeme en pesentant le contexte technique des batimentsa ossature en
bois, les principes de calcul et de mocklisation des probemes de dynamique des structures et les
objectifs cetailes de la threse. On distingue ensuite deux parties, la premere est cedeea letat

de l'art et la seconde au travaux e ectles dans le cadre de cette these.

Dans la partie etat de l'art, le chapitre 2 pesente les cetails constructifs pertinents des
batimenta ossature en bois, une synthese de la literature scienti que concernant leur comporte-
ment sous sollicitations sismiques et les dierentes approches de calculs dynamiques eglemen{
taires. Le chapitre 3 s'attarde sur les approches de moctlisation nunerique adaptesa ce type
de structures et ce type de sollicitations. En n, le chapitre 4 aborde lesetudes experimentales
et nuneriques ceveloppees dans la literature.

La partie sur les travaux de trese est partagee en trois chapitres, chacun cedea uneechelle
detude. Le chapitre 5 concerne les assemblages par connecteurs mnetalliques. On cetaille le
travail sur lesequerres d'ancrage de la toiture, dont le comportement n'est pasetude,a notre
connaissance, dans la literature. On pesente aussi une nethode de calage de la loi de com-
portement sur les esultats exgerimentaux. Cette methode a la particularie de fournir dierents
niveaux de calages,a savoir directs, moyens et probabilistes. Le chapitre 6 concerne lesekments
de structure. On cktaille le travail sur les murs de contreventement aux echelles locale (con-
necteurs) et globale (mur). On montre la qualie de la moctlisation en quasi{statique et en
dynamique, ainsi que des observations issues des calculs nuneriques. Le chapitre 7 concerne le
batiment. On cetaille d'abord le ceveloppement des moctles simplies de mur €ements macros)
puis leurs assemblages pour former la structure. On insiste hotamment sur un aspect peu ou
pas aborce dans la literature,a savoir la validation de leement macro en dynamique, puisque
celui{ci est pealablement calibe sur une eponse en quasi{statique. On pesente ensuite une
nethode de discetisation des murs eneements macros qui permet la prise en compte pecise
des ouvertures. On conclut sur le ceveloppement et les calculs ealises sur un premier mockle
de batiment.



—— Chapitre 1
Position du probéme

Dans ce chapitre, nous cetaillons d'abord les principales caraceristiques des batimentsa ossature
en bois, en s'attardant plus specialement sur l'aspect dynamique. Nous pesentons ensuite
succinctement les approches de calcul de la eponse dynamique d'une structure soumisea un
isme et les particularies des moctles de structures pour ce type d'analyses. Cela dans le cas
cereral, tout en mentionnant, lorsque cela est pertinent, les speci cies pour les batiments a
ossature en bois.

1.1 Structuresa ossature en bois

Les principes constructifs des batimentsa ossature en bois reposent sur un ensemble de tech-
nigues qui ontevoliees au cours des secles, des maisonsa colombages du Xlaux maisons de
type plate{forme ou poteaux{poutres contemporaines. Les structures poteaux{poutres s'adap{
tent biena des batiments de grandesechelles, alors que la technique plate{forme ( gure 1.1) est
de loin la plus epandue pour la ealisation de batiments d'habitation. Cette dernére tire son
nom du fait que la hauteur des murs ne repesente qu'unetage, ce sont les planchers qui servent
de plate{formea chaque niveau. Facilement industrialisable, les structures de type plate{forme
proposent depuis quelques anrees des solutions pertinentes pour les petits habitats collectifs, les
bureaux et les ERP (Etablissement Recevant du Public).

Les principales caraceristiques des structuresa ossature en bois sont pesentes ci-dessous :

La duee du chantier est courte du fait du pe{assemblage en usine. La construction
est dite "sche", par opposition au materiau keton par exemple, qui recessite un temps
d'hydration. Cela permet une mise hors d'eau de la structure en quelques jours seulement.

Le bilan environnemental d'une structure bois est potentiellement meilleur que pour les
autres types de maeriaux de construction. Le bois est un mageriau naturel dont les princi-
pales transformations sont la cecoupe et le £chage, bien moinsenergivores que I'obtention
de l'acier par exemple.

La esistance au feu est pevisible et donc dimensionnable. Bien que subissant une rupture
fragile, les craquements du bois font dire aux pompiers que ce matriau a "leegance de
pevenir'. En revanche, la eaction au feu du bois, qui cesigne son aptitudea s'en ammer,

a contribuer au cemarrage eta la propagation d'un incendie, est forte. La proximie de
deux structures doit donc faire I'objet de pecautions particuleres.

Une durabilie matriee, si tant est que la conception et la mise en uvre respectent les
principes de base de peservation d'une structure en bois. Plusieurs exemples de structures
multieculaires existent en e eta travers le monde.
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Figure 1.1: Maisona Ossature en Bois de type plate{forme

La faible conductivie thermique du bois, ainsi que la place laissea des matriaux isolants
plus e cients, procurent aux batimenta ossature en bois une bonne isolation thermique.
A contrario, la faible capacie thermique (ou calori que) du bois limite I'accumulation de

chaleur, l'inertie thermique de la structure est donc relativement faible, ce qui peut eduire
le confort dee.

La bonne esistance et la faible densie du bois en font un mauvais isolant acoustique. Des
maeriaux isolants doivent donc etre ajoues pour eduire la transmission des bruits.

Les choix constructifs sont vares. |l existe de vastes possibilies de sections et de classes
necaniques pour les bois d'ossature, de types et dépaisseurs de panneau pour le con-
treventement ou les planchers et de types de connecteurs netalliques pour la ealisation
des assemblages.

Le bois est un materiau naturel dont la croissance est in uenee par de nombreux facteurs,
a cetegard la variabilie de ses proprees physiques et nmecaniques est importante. Malge
les triages et classements dont fait I'objet le bois de structure, une part de cette variabilie
est conkeea la construction. L'autre part de la variabilie du bati est impuke aux autres
composants de la structure ainsi qua la mise en uvre. Cet aspect explique en bonne
partie le sur{dimensionnement carackristique des anciennes structures. Pour des raisons
economiquesevidentes, ce sur{dimensionnement tend aujourd'huia se eduire, euegarda
I'optimisation des codes de calcul.

Le rapport esistance{densit du bois estelewe, c'est pourquoi les structures en bois sont
qualiees de "bgeres". C'est un avantage important en terme de esistance aux fismes,
comme le montre ['utilisation massive de telles structures en Californie ou au Japon. Cette
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begeree pose en revanche des probkmes pour la esistance aux vents tes forts dans les
egionsa risques cycloniques (ce qui n'est pas le cas en France netropolitaine).

L'assemblage desekements bois est majoritairement ealie par des connecteurs netalliques
(pointes, vis, equerres, plaquea dents). La plasticie du netal conkrea la structure un
comportement non lireaire tes ductile, capable notamment de dissiper une part impor-
tante de lenergie apporee par un fisme.

En terme de eglementation, on a assise ces derneres anrees au passage progressif des
eglements nationaux aux Eurocodes, les eglements euroeens. Ces nouveaux textes doivent
favoriser lesechanges entre les pays et harmoniser les methodes de calculsa lechelle europeenne.
lls sont fondes sur des approches semi{probabiliste ou probabiliste, permettanin ne des cal-
culs de abilie des batiments. Pour le cas des structures a ossature en bois en France, le
NF DTU 31.2 P1-1 (2011) xe les egles de construction et I'Eurocode 5 (NF EN 1995-1-

1 (2005) + Annexe Nationale) les egles de calculs. D'autres textes viennent les compéter,
comme |'Eurocode 8 (NF EN 1998-1 (2005) + Annexe Nationale) pour les calculs de esistance
aux eismes, qui est accompagre d'une nouvelleevaluation de I'aka sismique en France. Ainsi,
une plus grande partie du territoire (gure 1.2), est concerree par l'obligation du dimension-
nement parasismique et les niveaux d'aceekration de etrence sont pluselewes qu'auparavant.
Bien que de bonne kesistance intringeque face aux sismes, un batimenta ossature en bois
construit en zone sismique recessite une conception et une mise en uvre adaptes. Or, le
comportement de ces structures sous sollicitations sismiques est complexe. D'abord du fait
des structures elles-me&mes, qui sont assembkesa partir d'un grand nombre deéments, et en-
suite du fait des chargements dynamiques arbitraires (®ismes), qui compliquent l'analyse. La
eglementation propose dierentes nmethodes de dimensionnement parasismique plus ou moins
complexes et scuritaires. On pesente ci-dessous les principes des nmethodes de calculs gererales
et simpliees de la eponse dynamique d'une structure.

i e
- )\
\ ) AL
Zone 0 : Sismicité négligeable mais non nulle g

Zone la: Sismicité trés faible mais non négligeable
Zone Ib: Sismicité faible

Zone |l : Sismicité moyenne

BE0O00

Zone Il : Sismicité forte

(a) Zonage de 1985 (b) Zonage de 2005

Figure 1.2: Evaluation du risque sismique en France
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1.2 Calculs dynamiques de structure

On ne consicere ici que les sollicitations dynamiques duesa des fismes tectoniques, dont les
e ets sont les plus cevastateurs pour les structures. Un sisme tectonique se produit lorsque
lenergie accumuee de manereelastique aux limites des plaques, d aux mouvements de celles-
ci, est subitement relactee par glissement entre les deux milieux rocheux. Cetteenergie, que I'on
guanti e par une magnitude (de Richter M, des ondes de surfac® g, des ondes de volumeny,

de duee Mp ou de momentM ), se propage sous forme d'ondes, qui en surface se cecomposent
en ondes de Rayleigh et de Love. Il s'agit respectivement des plenonenes de houle (mouvements
horizontaux et verticaux) et de cisaillement transversal (mouvement horizontal). La sollicitation
sismique subie par une structure est donc tridimensionnelle et cepend de nombreux paranetres,
les notammenta lenergie likeee, la distance parcourue et les milieux traverses par les ondes.

1.2.1 Equation déquilibre dynamique

On pesente dans cette partie les grandes

lignes de la dynamique des structures. Plus

de cetails pourront etre trouves dans Paultre

(2005) ou Chopra (1995). On parle de

probeme dynamique, non pas lorsque le

chargement varie dans le temps, mais lorsque

celui-ci engendre des forces d'inerties. Pour

une structure mockli®e par un sysemea n

deges de libere (ddl), lequilibre dynamique

est donree par lequation 1.1. On note p(t) (a) Structurea  (b) Modele masse{ressort{

le vecteur des forces externes. u(t), v(t) 1ddl amortisseurequivalent

et a(t) sont respectivement les vecteurs des

teplacements, vitesses et acebrations alors ~ Figure 1.3: Sysemea un dege de libere
que M, C(v(t)) et K(u(t)) sont les matrices

de masse, d'amortissement et de raideur. Les vecteurs sont composes deermes et les matrices
sont de taillen n. Des moctles simpliesa un seul ddl sont egulerement utili'es en dynamique
des structures, comme on le pesente dans la suite de cette partie. La gure 1.3 sctematise ce
type de mocele et son mockle masse{ressort{amortisseurequivalent.

Ma(t) + C(v(t)v(t) + K(u(®)u(t) = p(t) (1.1)

Le terme K (u(t))u(t) mocklise les forces internes (ou forces de rappel), qui s'opposent au
teplacement. Dans le cas gereral de sysemes non lireaires, la matrice de raideur n'est

pas constante, et cepend deu(t). C'est notamment le cas des structuresa ossature en
bois, dont on verra que le comportement est non lireaire et hyseetique. Dans le cas

de sysemes lireaires, la matrice de raideur est constante, ce qui simpli e notablement la

esolution de lequation.

Le terme C(v(t))v(t) mocklise les forces d'amortissement visqueux, qui s‘opposenta la
vitesse. Pour un syseme lireaire, I'amortissement global du syseme n'est d0 qua ce
terme. Ce n'est plus le cas pour un syseme non lireaire, car la non lirearie va de pair
avec une dissipation denergie, donc un amortissement, gereralement appeé structurel ou
hyseetique. L'amortissement global de la structure est alors la somme des amortissements
visqueux et hyseetique.

Le terme M a(t) mocklise les forces d'inertie, qui s'opposenta I'acekration. Bien qu'une
structure a ossature en bois soit egere, les forces d'inerties n'en sont pas pour autant
regligeables. Les masses se trouvent avant tout au niveau de la toiture est des planchers.
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Le vecteur p(t) ck nit pour chaque ddl la force de sollicitation due au isme. Les termes
de p(t) sont calcuksa partir de I'acekrogramme du ®isme impos et des masses leesa
chaqueddl.

1.2.1.1 Analyse temporelle

Les nethodes directes d'inegration temporelle sont les nethodes grerales de esolution de
lequation dequilibre dynamique. Elles consistenta recherchera un instant t lequilibre statique
des forces d'inertie, d'amortissement et de rappel avec le chargement. La esolution est e ectee
a chaque instant t d'une liste d'instants de nie pas un pas de temps t. La force de ces
approches gererales est de pouvoir traiter I'ensemble des probemes de dynamique des structures.
Lorsqu'un mocelea grand nombre de ddl est recessaire, une analyse temporelle demande des
moyens de calculs importants. Ce type de contrainte a particie a lemergence des nethodes
d'analyses simpliees.

1.2.1.2 Analyses simpliees

Les nethodes simpliees rendent les calculs plus abordables en ickalisant le comportement de la
structure, de manere lireaire ou bi{lireaire, ainsi qu'en ne calculant qu'une eponse particulere,

en gereral un deplacement ou un e ort maximal, plutét que la eponse temporelle compéte.
Les nethodes lireaires prennent en compte la non lirearie a posteriori, gracea un coe cient
appropre. La nmethode bi{lireaire assimile le comportement non lireaire eela un comportement
elasto{plastique parfait. Ces nethodes se basent sur des approches modales et spectrales, dont
I'on pesente les principes ci-dessous.

Becomposition modale  : L'analyse modale n'est valable que pour les sysemes lireaires,
elle cecouple lesnequations d'un sysemea n ddl et moctlise la eponse de chaque mode
de vibration par la eponse d'un sysemea un ddl. La superposition des eponses de
chaque mode fournit la eponse du syseme global. Si l'on considcere un mockle lireaire et
conservatif (non amorti) de structure en egime libre, c'esta-dire seulement soumisa un
chargement initial et laise libre ensuite, le mocktle oscille inde niment. Pour un mocele

a n ddl, le mouvement en egime libre est la combinaison lireaire desn modes propres
du mockle. Chaque mode repesente une oscillation harmonique de chaquad| (en phase
ou en opposition de phase les uns par rapport aux autres), c'esta-dire une oscillation
de reriode et d'amplitude xe. La gure 1.4 illustre, pour le principe, la decomposition

d'un signal akatoire par quatre harmoniques. Un modei met en mouvement une masse
modale m;, ce qui permet d'identi er les modes peponderants, un criere classigue est
gue la somme des masses modales des modes retenus atteigne une proportion donree de
la masse totale de la structure. Pour une sollicitation donree, un oscillateura unddl de
periode propre T; fournit la eponse temporelle pour le modei. La superposition modale
consistea superposer les eponses temporelles de tous les modes, elle peut s'appliquer du
fait de la lirearie du mocele. On obtient ainsi le comportement temporel de la structure

par esolution de lequation dequilibre dynamique sur des sysemesa un ddl.

Spectres de eponse : Le dimensionnement parasismique d'une structure vise avant tout

la connaissance de la valeur maximale de la eponsea une sollicitation donree, plutét que

la eponse temporelle compekte. L'utilisation d'un spectre de dimensionnement permet ce
type d'approche. Un spectre est la repesentation de la valeur maximale atteinte par une
grandeur (ceplacement, vitesse ou acekration) en fonction de la fequence propre d'un
sysemeekmentaire (1 ddl) de coe cient d'amortissement >e. Un spectre est ditelastique
lorsque le sysemeekmentaire est lireaire. Le spectre d'un isme ne repesente qu'un cas
particulier, c'est pourquoi la eglementation ¢k nit un spectre de dimensionnement qui

est une enveloppe des spectreselastiques possibles, il est fonction de la zone sismique, du
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Figure 1.4: Decomposition d'un signal par ses harmoniques

type de sol, de la magnitude du isme et de I'amortissement de la structure. La gure 1.5
pesente le spectre d'un isme particulier et un spectre de dimensionnement. Pour les
structures non lireaires, une approximation du spectre irelastique est obtenue a partir
du spectre elastique et d'un coe cient mocelisant la dissipation denergie duea la non
lirearie. La cetermination de ce coe cient est cetailee dans le chapitre 2.

La methode d'analyse modale spectrale combine les nethodes pesentes ci-dessus. Elle con-
sistea cecoupler le syseme global enn sysemeseementaires. La eponse maximale de chaque
syseme de periode T; est alors calcuke a partir de la valeur du spectre de dimensionnement
irelastiqguea la periode Tj. La somme de ces eponses n'a en revanche pas de signi cation, car les
maximaa chagque mode ne se produisent pas de manere simultaree. Des nethodes de combinai-
son sont utiliees et permettent, de plus, de prendre en compte la corelation des eponses pour
deux modes de fequences proches. On notera que pour certaines structures, le mode de vibra-
tion fondamental est tellement dominant qu'il est justie de conduire I'analyse sur ce seul mode.
C'est un cas particulier de I'analyse modale spectrale, souvent nommne "nethode d'analyse par
forces lakrales”. Enn, il convient de citer la methode push{over, qui est une nethode sim-
pliee non lireaire. Une structure est assimieea un sysemeelasto-plastique parfaita un ddl.
Le spectre de dimensionnement en acekration et levolution force{keplacement du syseme non
lireaire sont traes dans un repere ceplacement{acekration. On en ceduit le ceplacement du
syseme non lireaire pour une sollicitation correspondant au spectre de dimensionnement.

1.2.2 Moctlisation des structures

Les dierentes approches de calcul dynamique pesentes ci{dessus sont bases sur I'utilisation
de moctles de structures. Par rapporta un mocele cedea une analyse quasi{statique, il est
important qu'en dynamique le mocele repesente convenablement les forces d'inerties, donc les
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Figure 1.5: Spectre de eponse d'un sisme et spectre de dimensionnement

masses de la structure. Le ceveloppement d'un moctle recessite gereralement la formulation
d'hypotteses simpli catrices, du fait de la complexie et de la taille des structuresa moceliser.

La epartition continue des masses dans la structure est simpliee par la nethode de concen-
tration des masses. Il s'agit de concentrer les masses en un certain nombre de points, a se
cevelopperont les forces d'inertie. Cette methode de discetisation permet une premere identi -
cation des deges de libere du moctle. Des consicerations suppementaires sur la connaissance
desekments de la structure (tel que la tes grande rigidie d'unekment par rapporta d'autres),
permet de eduire encore le nombre deddl.

Dans le cas greral, un mocele de structure est tridimensionnel (3D) et le casecteant non
lireaire. On a cep mentionre le fait que l'action sismique sollicite une structure dans les trois
directions de l'espace, ce qui implique le mocele 3D. Pour la plupart des analyses simpliees
pesentes au x1.2.1.2, un mockle lireaire est su sant. Si la nethode d'analyse retenue recessite
un moctle non lireaire, il convient d'utiliser des lois de comportement pertinentes,a la fois visg{
vis de la structure mais aussi visg{vis des capacies de calcula disposition. C'est gereralement
a ce niveau que des essais exgerimentaux et/ou des calculs nuneriques interviennent.

1.2.2.1 Mocales ns

On entend par mocele n un mockele reproduisant " nement" le comportement eel de la struc-
ture. Ce type de moctle est aujourd’hui gereralement eali® de manere nunerique, par la
nmethode desekments nis. Cette nmethode se base sur un maillage de la structure, qui discetise
celle{ci eneements simples. De lechelle de discetisation decoule la pecision du mocele, mais
aussi son colt. En paralele de ces consicerations dechelles, I'apparition de prenonenes de
plasticie et/ou d'endommagement entrament des comportements non lireaires. Une di cule
notable apparaY lorsque la cause de la non lireariea lechelle de la structure est duea des
prenonenes locaux, car le mocele d'une structure entere reproduisant nement les comporte-
ments locaux echelle de discetisation petite) est extremement volumineux. Les limites de
temps de dceveloppement et de moyens de calculs ont souvent raison de ce type d'approche.
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1.2.2.2 Modckles simplies

Les mocktles simplies sont des mockles possdant un nombre tes limie de deges de libere.
lls sont construitsa partir d'hypotheses fortes sur le comportement de la structure. En e et, il
est possible dans bien des cas de decoupler le mockle 3D en moctles plans. On consicere pour
cela la egularie de la structure, c'esta-dire sa synetrie en plan par rapporta deux directions
orthogonales, la rigidie importante des diaphragmes horizontaux (planchers et toiture) par
rapport aux diaphragmes verticaux (murs) et sa continuie en ekvation. Le comportement
d'une structure dite egulere peut étre decoupk dans chacune de ses directions principales, car
des ptenonenes tels que la torsion sont tes limies. Des crieres permettent de justier la
egularie de la structure (NF EN 1998-1 (2005) x4). Lorsque ces crieres sont cepasses de peu,
certaines nmethodes d'analyse simpliee peuvent tout de méme étre merees, en consicerant des
coe cients majorant l'action sismique. On cktaille ci-dessous les hypotteses classiques utiliees
pour la moctlisation simpliee des structuresa ossature en bois.

La masse des diaphragmes horizontaux est nettement sugerieurea celle des diaphragmes
verticaux. Les masses sont donc concentees au niveau de chaque diaphragme horizontal.
La masse des murs est epartie pour moite sur le diaphragme horizontal inkrieur et pour
moite sur le diaphragme sugerieur.

La rigidie en plan des diaphragmes horizontaux est nettement sugerieure a la rigidie
en contreventement des diaphragmes verticaux. De ce fait, il est fequent de moctliser
les diaphragmes horizontaux par desekments in niment rigides. Du fait de cette grande
rigidie, les e orts transmis par les diaphragmes horizontaux aux murs sont proportionnels
a leur rigidie.

La symnetrie en plan par rapporta deux axes orthogonaux cepend de la ggonetrie de la
structure mais aussi de la disposition des ouvertures (portes et fenétres), qui engendre un
excentrement du centre de rigidie. Les formes des structures sont gereralement simples,
ce qui contribue dans la plupart des cas au respect des crieres de egularie, donc de
mockles plans simplies.

La structure peut ainsi étre moctlisee par deux moceles 2D repesentant chacun une direction
principale du bati. S'il est aussi possible de decoupler le comportement vertical de la structure,
un mockle 1D dans chaque direction est envisageable. Le terme de moctle "brochette" est
utilie pour cecrire ce type de mockle simplie, a chaqueetage | est moctlie par un ressort
de raideur k; (u(t)) et une massem;. Les mockles simplies permettent des analyses rapides du
comportement global des structures et leurs esultats doivent étre consicees aux approximations
et incertitudes pes, d'ai l'utilisation de coe cients de scurie dans les codes de calculs.

1.2.2.3 Approche multiechelles

On ckduit des deux paragraphes pe@dents que ni les moctles ns, ni les moceles simplies,
ne sont particulerement adaptsa la mocklisation cetailee de certaines structures, notamment
celles fortement non lireaires du fait des comportement locaux. Une approche multigchelles
permet d'y renedier. Il s'agit de moctliser nement une partie de la structure, d'identi er son
comportement et de le repesenter par une loi de comportement adapee. Dans le moctle de la
structure entere, cette partie est remplaee par unekment simple egi par la loi de comporte-
ment. En gereralisant cette demarche, le mocele de la structure est un assemblage deements
simples dont les comportements repesentent reanmoins peciement les comportements locaux.

Les structuresa ossature en bois sont particulerement adaptesa ce type d'approche, car
les prenonrenes non lireaires sont attribies aux connecteurs netalliques. Trois echelles sont
cereralement identiees : celle des connecteurs mnetalliques, les eements de structure (mur,
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plancher ou toiture) et de la structure entere. La loi de comportement reproduit le comporte-
menta ces dierentesechelles, qui est non lireaire, hyseetique et pesente un endommagement
cumulatif. La gure 1.6 illustre le principe de l'approche multiechelles pour la mocklisation
des murs de contreventement d'une structurea ossature en bois.

Figure 1.6: Approches multigchelles

1.3 Dicules et verrous scienti ques

On retient de cette pesentation que le principe de construction des batimentsa ossature en bois
est adape aux zones sismiques gracea sa egree et sa ductilie. Ces caraceristiques perme-
ttent respectivement de limiter les e orts dus au sisme et de procurer une bonne dissipation
de lenergie sismique. Neanmoins, ces structures sont complexes et leur conception in uence
grandement leur comportement sous sollicitations dynamiques. Les nethodes de calcul sim-
pliees ne fournissent que des informations sur le comportement global de la structure, ce qui
rend di cile letude de I'in uence des divers composants ou choix de conception. En France,
ces etudes doivent pourtant étre merees, a plus forte raison depuis l'entee en vigueur de la
nouvelle eglementation parasismique, que ce soit pourevaluer le comportement des structures
telles qu'elles sont ealiees actuellement oua des ns d'anelioration du comportement parasis-
mique, voire d'optimisationeconomique.

Pour analyser ce type de structure sous chargement sismique, des nmethodes simpliees sont
employees. Les liaisons entre lesekments sont consiceees parfaites (encastrement ou rotule)
et les diaphragmes horizontaux sont assimiesa des diaphragmes in niment rigides. Les e orts
agissant sur les diaphragmes verticaux sont alors equitablement epartis. Ce type d'approche
reglige de fait un certain nombre de pkenorenes locaux, dont l'impact sur le comportement
de la structure pourrait étre important. En e et, si I'on consicere un glissement possible pour
chaque liaison, on peut touta fait envisager un endommagement voire une ruine locale. De
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méme, si les diaphragmes horizontaux admettent une certaine ceformation, les charges ne sont
plus distribiees equitablement sur les murs porteurs. Des concentrations d'e orts sont alors
possibles dans certainseements. Ces ptenornrenes, alles ou nona une dissynetrie georretrique
de la structure, peuvent aussi engendrer une torsion du bati. Ces consicerations sont autant
d'interrogations sur le comportement des structuresa ossature en bois et leur mocelisation sous
chargement sismique. La cemarche detude adopee dans cette these doit fournir desekments
de eponse sur ces dierents points.

Dans la literature scienti que, la varee des choix constructifs (ggonetrie, matriaux, con-
necteur netallique) est un aspect qui n'est gereralement pas consicee lors du ceveloppement
de mockles nuneriques de batimenta ossature en bois. Ces derniers se concentrent sur la
modcktlisation d'une con guration particulere, gereralement en calibrant et \eri ant le mockle
sur un nombre limie d'essais. La variabilie experimentale, ptenonene non regligeable concer-
nant le maeriau bois, perturbe ce type d'approche. De plus, un seul type de chargement est
gereralement utiliee, ce qui est particulerement limitatif en dynamique, tant le choix du signal
sismique in uence le comportement. Ces limites constituent des verrous scienti ques importants
dans l'optique de developper un mockle nurrerique de structurea ossature en bois dedea letude
de I'in uence des choix constructifs et des niveaux de sollicitation sismique.

1.4 Objectifs cbtailes de la tlese

La cemarche detude retenue est le ceveloppement d'un mocele de structure bas sur une ap-
proche couplant les essais exgerimentaux et la mocelisation nurreriqgue pareements nis. Cette
approche est meree dans le but de confronter les esultats exgerimentaux et nuneriques sur le
plus de cas possible, a n de valider un mockle nurnrerique robuste et versatile. Ainsi, I'objectif
premier de la trese est la mocklisation ceterministe du comportement d'assemblages, dekments
de structure et de structuresa ossature en bois, sous sollicitations quasi{statique (monotone,
cyclique) et dynamique (signal sismique).

Les essais experimentaux doivent aussi permettre d'observer en cktail le comportement et
les modes de rupture des ekments teses, ainsi que la variabilie experimentale. Le mockle
nunerique devra étre valice successivementa chaque echelle detude. Il pourra alors servir
d'outil pour observer des ptenomenes non mesurables exgerimentalement, ou des ptenonenes
gue le nombre d'essais ¢ nis lors de la campagne experimentale ne permet déevaluer.



—— Partie |

Etat de l'art

Le chapitre 1 s'est attactea pesenter de manere relativement succincte la probematique
aborcee dans cette trese. Les dierents aspects abordes sont repris et compees dans cette
partie cedeea letat de l'art.

Le chapitre 2 cktaille les connaissances sur le comportement parasismique des structuresa
ossature en bois et pesente les dierentes approches de calcul de ces structures sous sollicitations
sismiques. Le besoin d'analyser en detail ce comportement est mis enevidence, ce qui recessite
le ceveloppement de mockles nunreriques.

Ces moctles sont I'objet du chapitre 3, qui pesente des nmethodes de moctlisation et des
lois de comportement adapeesa ce type detude.

En n, le chapitre 4 syntletise lesetudes experimentales et/ou nuneriques visanta compren-
dre et/ou mockliser le comportement deement de structure ou de structurea ossature en bois
sous sollicitations sismiques.
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—— Chapitre 2

Analyse parasismique des batiments
a ossature en bois

Ce chapitre pesente letat des connaissances sur le comportement et l'analyse parasismique
des batimentsa ossature en bois. En peambule, une premere partie, tes courte, cetaille le
principe constructif de ces structures et leur vocabulaire technique. Les connaissances sur leur
comportement parasismique sont ensuite abordees, tels que peuvent nous les rapporter les re-
tours de missions post{sismes ou des essais exgerimentaux sur des structures. On ceveloppe
ensuite l'aspect calculatoire de letude du comportement de structure a ossature en bois sous
sollicitations sismiques. Celui{ci met enevidence le besoin de moctles nuneriques ns et per-
formants, pour la ealisation de calculs qui visent une connaissance aussi bien globale que locale
du comportement de la structure. La dernere partie de ce chapitre est consaceea une synttese
bibliographique sur les approches de moctlisation nunerique de structuresa ossature en bois
dans le cadre detude parasismique.

2.1 Details constructifs

La gure 2.1 pesente leseements structurels d'un ouvrage en ossature bois. Elle est compose
de murs, de planchers et d'une toiture, qui sont construits a partir de poutres et montants

en bois, et de panneaux pour les murs et les planchers. Cesekments sont assembks par des
connecteurs netalliques. L'ossature des murs (traverses et montants) est d'abord assembke
par des pointes, puis des panneaux y sont s (par des pointes, vis ou agrafes) a n d'assurer
la esistance dans le plan du mur (contreventement). Les planchers sont composes de solives,
reposant sur les lisses de chamage, et de panneaux en bois clowes ou vises aux solives. Une
ferme de toiture est un assemblage trianguk de poutres par plaquesa dents. Dans une toiture,
les fermes sont lees entre elles par des lisses (couvrant plusieurs fermes) et des entretoises (entre
deux fermes) qui sont assembkes par clouage. La xation de la lisse basse des murs sur les
fondations est assuee par des goujons d'ancrage netalliques (ancrages courants). Au droit
des ouvertures, ainsi qu'aux extemies de chaque mur, un assemblage parequerre et goujon
d'ancrage doit pevenir le souevement des montants (ancrages exerieurs). Dans les paysa fort
risque sismique, comme legtats{Unis (Californie) ou le Japon, ces assemblages sont ealies
par desequerres renfor@es et des tirants d'ancragehold{down). Une lisse de chamage continue
est poinkee ou visee sur les traverses sugerieures des murs, a n de mieux redistribuer les e orts
horizontaux sur I'ensemble des murs. Les solives de plancher sont »esa ces lisses de chamage
par des pointes larcees ou desequerres. Les murs poses sur le plancher sont »es par boulonnage
sur les poutres sous{jacentes. La toiture repose sur la lisse de chamage et est gereralement e
par desequerres.
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Figure 2.1: Ekments structurels d'un ouvrage en ossature bois

2.2 Comportement parasismique

Les maisonsa ossature en bois jouissent d'une bonne eputation en terme de esistance face aux
fismes. Deux facteurs technologiques intringequesa ces structures y participent :

Le rapport esistance sur masse du maeriau bois estele\e. Sous sollicitations dynamiques,
cette relative egeree limite les forces d'inerties et donc les e orts dans la structure.

Les nombreux assemblages par connecteurs netalliques (pointes, vis, agrafes, equerres,
plagues a dents, etc.) ont des comportements non lireaires et hyseetiqgues. Au cours
d'oscillations de la structure, ce type de comportement permet qu'une part de lenergie de
teformation ne soit pas reconvertie enenergie ciretique, ce qui eduit globalement lenergie
potentielle dans la structure (Despeyroux, 2005), et donc les e orts dans celle{ci.

Toutefois, ces aspects positifs ne peuvent
empécher des ruines parfois desastreuses. Les
eismes de Northridge (Californie, 1994) et
Hyogo Nanbu (Japon, 1995) en furent des ex-
emples notables, comme le cecrivent les rap-
ports de missions post{sismiques, respective-
ment Schierle (2002) et Chung (1996). Dans le
cadre du projet CUREE (Consortium of Uni-
versities for Research in Earthquake Engineer-
ing), Schierle (2002) rekve que les structures
constitiees de grandes ouvertures au rez{de{
chause (magasins notamment), ontet parti-
culerement touctees par des e ondrements importants voir complets ( gure 2.2.a). Les struc-
tures plus classiques, les maisons notamment, ontee moins durement touchees, mais nombre

(a) Northridge (1994) (b) Hyogo Nanbu (1995)

Figure 2.2: E ondrement de structuresa
ossature en bois
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d'entre elles pesenerent des ruptures locales contradictoiresa leur comportement attendu. En
fonction des geonetries et des choix constructifs, divers types de ruine ontee obsenes : rupture
de la traverse inkrieure, eformation plastique des ancrages, rupture du panneau de contreven-
tement, rupture des montants au niveau de la xation des hold{down et rupture des xations
du panneau sur l'ossature. Le ®isme de Hyogo Nanbu mit aussi la vulrerabilie des batiments
a ossature en bois enevidence, en faisantetat de nombreux e ondrements ( gure 2.2.b). Si les
ruptures ou deformations plastiques des connecteurs mnetalliques sont attendues, il n'en va pas
de méme pour les ruptures fragiles deements en bois. En e et, du fait de la capacie des as-
semblages par connecteurs netalliquesa dissiper lenergie sismique, les structures sont calcukes
selon le principe de dimensionnement en capacie (Betbeder-Matibet, 2003):

Les zones de concentration des ceformations plastiques sont pecetermirees et dimen-
sionrees en fonction des e orts attendus en cas de ®isme.

Les autres zones, susceptibles de rompre ou de se deformer plastiguement, sont surdi-
mensionrees de manere a s'assurer que la dissipation denergie n‘ait lieu que & a1 on
l'attend.

Selon ce principe de dimensionnement, les ruptures deéments d'ossature ou les ceformations
plastiques des ancrages ne doivent pas se produire, contrairementa ce que montre les missions
post{sismiques. Diverses pistes peuvent expliquer ces plenonenes, notamment l'incapacie de
la structurea se comporter comme un ensemble rigide. Cela peut entramer des sur{contraintes
dans certaines zones, que les divers glissements d'assemblages et la redistribution d'e orts as-
socee, he permettent pas de compenser. Le comportement en ensemble rigide designe deux
aspects : d'abord, le fait que les diaphragmes horizontaux (planchers et toitures) soient su -
isamment rigides pour distribuer les e orts au prorata des rigidies des murs. Ensuite, que
la epartition et la rigidie des murs n'induisent pas elles{méme des zones de sur{contraintes.
Ce dernier point est identie par Schierle (2002) comme etant la cause des e ondrements des
batiments possdants de grandes ouvertures au rez{de{chauss. La non synetrie marqwee des
murs dans le plan horizontal entrame en e et un ptenorrene important de torsion, et donc des
zones de sur{contraintes dans les coins.

D'une manere cererale, les etudes expgerimentales
sur des structures a ossature en bois en dynamique
sont peu fournies en cktails ou analyses sur le com-
portement de la structure au cours des essais. Dans
le cadre du CUREE (Consortium of Universities for
Research in Earthquake Engineering) notamment, les
essais etaient principalement destiresa étre compaes
a la eglementation, aevaluer I'in uence desekments
non structuraux ou a valider un modele nunerique.
Des ptenonenes de torsion on reanmoins ee mis en
evidence pour des batiments possdant une grande ou-
verture au rez{de{chausee (Mosalamet al., 2003), ou
pour un batiment corcu de manere synetriqgue soumis
a des sollicitations bi{axiales (de Lindt et al., 2010b)
(gure 2.3). Ces essais montrent aussi que le mode fon- ~ Figure 2.3: Essai dynamique
damental des structures est gereralement dominant, en (de Lindt et al., 2010b)
tout cas pour des batiments de faible hauteur (Camelcet al., 2002).
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2.3 Calcul parasismique

En peambule de ce chapitre, le cetail technologique des structuresa ossature en bois montre que
ces structures sont construites par I'assemblage de nombreuxeements en bois par de nombreux
connecteurs, constituant ainsi une structure relativement complexe. Les missions post{sismiques
et I'observations des essais experimentaux dynamiques montrent que le principe constructif est
propicea une bonne tenue parasismique des ouvrages. Neanmoins, des comportements et des
ruptures non attendus peuvent se produire en cas de mauvais dimensionnement, gereralement
lea une compehension insu sante du cheminement des e orts dans les structures. On aborde
dans cette partie le calcul de structure sous sollicitations sismiques, d'abord dans le cas greral
puis selon des approches simpliees. Ces approches, dccpevoqiees dans le chapitre 1 (p 25),
sont ici pesenkes sous l'angle eglementaire tel qu'il s'applique en France (Decret et arrée du
22 et 24 octobre 2010, Eurocode 8 (NF EN 1998-1, 2005) et son annexe nationale).

2.3.1 Approche grerale

Le cas cereral du calcul du comportement d'une structure sous chargement sismique est I'analyse
temporelle. Elle consistea esoudre nuneriquement lequation dequilibre dynamiquea chaque
instant d'un intervalle de temps disceti®. Ce calcul recessite le ceveloppement d'un mocele
de structure repesentant les masses, les raideurs et les pkenormenes d'amortissement. La
eglementation pecise les conditionsa \eri er pour le mocele nunerique. |l s'agit notamment

des lois de comportement desekments de la structure, qui doivent étre au minimum bilireaires,
car le mockle doit reeter de manere ealiste la dissipation denergie dans les eements duc-
tiles. La methode de calcul consistea deduire de la simulation nunerique la valeur de calcul
des e ets d'actions accidentellesEgy. Pour une justi cation parasismique, c'est la valeur de
calcul de l'action sismiqueAgq qui contribue au calcul de E4. Les calculs nuneriques permet-
tent d'obtenir levolution temporelle des deplacements et des forces agissant dans la structure,
fournissant ainsi la valeur de Agq. Cette valeur doit étre inkrieure a la esistance de calcul
Ry, calcuke selon I'Eurocode 5 (NF EN 1995-1-1, 2005) pour les structures en bois. De plus,
I'Eurocode 8 ¢k nit des crieres de egularie en plan et eneévation (NF EN 1998-1 (2005),
x4.2.3), il s'agit de critres de continuite ou de symrretrie de l'ouvrage. Leur \eri cation permet de
cecoupler l'analyse de la structure en deux mockles plans (un dans chaqgue direction principale),
en faisant I'hypothese d'un e et regligeable de la torsion.

En plus du moctle nurrerique, le choix des acekrogrammes est primordial dans une approche
de calcul dynamique. Sil'analyse temporelle de la structure peut étre e ectiee pour trois signaux
distincts, c'est la valeur la plus defavorable de E4 qui doit &tre retenue. Si cette analyse peut
@tre meree pour au moins sept signaux, la valeur moyenne d&y peut étre retenue. En genie
parasismique, on distingue trois types d'acekrogrammes :

Acetrogramme naturel : C'est I'enregistrement d'un sisme eel. Il traduit donc de
manere exacte le fisme enregiste, mais cela ne vaut que pour la position de la mesure.
En e et, lenergie likeeea la faille se propage sous forme d'ondes dans toutes les directions
et diminue avec la distance (sauf pour des cas particuliers pour lesquels des ampli cations
locales apparaissent). Le prenonene d'atenuation ainsi cee est in uen® par les car-
aceristiques des milieux traverses, notamment la composition des sols. Un aceérogramme
naturel ne vaut donc que pour un cas particulier d'indicateurs sismiques et de paranetres
ceologiques.

Acetrogramme syntletique : C'est un acekrogramme treorique. Il peut &tre issu
d'une nmethode de cereration d'acekrogrammes dont les donrees d'entee peuvent étre
des caraceristigues du sisme telles que la magnitude, la distance, le PGAReak Ground
Acceleration) ou les conditions de sol. Il peut aussi &tre obtenua partir d'une mocelisation
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des necanismes de rupture d'une faille. Les outils de gereration d'acekrogrammes em-
ploient gereralement les probabilies an de rendre compte du caracere akatoire d'un
fisme. Ces acekrogrammes sont donc aussi appeés probabilistes ou simuks.

Acetrogramme naturel modie : C'est un acekrogramme naturel modie de facon
a ce qu'il corresponde au senario e, les modi cations portent sur le contenu spectral
et/ou le PGA. Le spectre cible est celui d'un acekrogramme de s@nario proche et qui
prend en compte les prenonenes d'atenuation pour les conditions de sol voulues.

L'analyse temporelle d'une structure est donc conditionree par la qualie de sa mocklisation.
Ce point est particulerement critique pour les structuresa ossature en bois. En e et, les missions
post{sismiques mettent en evidence une majorie de ruptures locales (ruine d'unekment en
bois ou d'un ou quelques assemblages). Le niveau de cktail recessaire pour reproduire ces
prenonenes est mal adapta la mocelisation d'une structure entere, risquant d'entramer un
mockele trop lourd. De plus, le comportement des assemblages par connecteurs netalliques
ne peut eétre mocklie par des lois de comportement simples. La ¢ nition d'une loi adapee
alourdira aussi le mockle nurrerique. La literature scienti que fournit deseements de eponses
a cette probematique et est abordee dans le chapitre suivant.

2.3.2 Approches simpliees

Les bureaux detudes n'ont gereralement pas les moyens et/ou les competences pour ealiser une
analyse temporelle de structure. Pour renmediera ce probeme, ils peuvent utiliser des nethodes
simpliees. Celles{ci consistenta assimiler la structurea un mockle simple au nombre de ddl
limie. Une approche spectrale peut limiter letudea la recherche de valeurs maximales plutot
gua un comportement temporel complet. En contrepartie, ces approches ne permettent pas de
fournir des informations sur les comportements locaux. L'Eurocode 8 distingue trois nethodes
de calcul simplie (la quatreme nethode etant I'analyse temporelle). La premere nethode,
particulerement adapee aux structuresa ossature en bois, est I'analyse par forces laerales.
C'est un cas particulier de la seconde nethode, qui est lI'analyse modale spectrale. Ces deux
nmethodes sont lireaires. La troiseme nethode est I'analyse en push{over, qui est une analyse
non lireaire.

Methode d'analyse par forces laerales

Cette nethode est utilisable sous respect des crieres de egularie (NF EN 1998-1 (2005) x4.2.3).
Le respect de ces crieres en plan permet de cecoupler I'analyse dans chaque direction principale
de la structure. Un autre criere pour ['utilisation de cette methode est que la eponse de la
structure ne doit pas etre signi cativement a ecee par les autres modes de vibration que le
mode fondamental. Ce point est \erie si la eriode fondamentale vaut moins de 4 T dans la
limite de 2;0 s (on rappelle queTc est la eriode de la n du plateau du spectre de calcul). La
periode fondamentale peut étre obtenue de plusieurs maneres dierentes :

Comme une fonction de la hauteur du batiment, avecT; = C; H i , avecH la hauteur du
batiment en netre et C; = 0;05 pour les structures en bois.

Comme une H)Dction du ceplacementd sous charges gravitaires appligwees horizontale-
ment, T, =2  d.

Par l'utilisation d'une nmethode plus elaboee, comme la nethode de Rayleigh (cf A.1/
Methode simpliee pour batiments moyennement eguliers, page 162).

L'e ort tranchant sismique a la base de la structure Fy est I'e ort statique equivalent a
la sollicitation dynamique attendue. Il est calcuk pour chaque direction principale comme le
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produit de l'acekration spectrale et de la masse. Un terme correctif apparat pour prendre
en compte le fait que dans un batiment d'au moins troisetages avec des deges de translation
dans chaque direction principale, la masse modale du mode fondamental peut valoir jusqua
seulement 85 % de la masse totale du batiment.

. Se(T
Fp=Sg(Ty) m  soit Fp=m Se(T2)

pour T1 Tg (2.2)
Sq(T1) : acekration du spectre de calcul pour la griode fondamentale T (m/s ?),
Se : spectre de eponseelastique (m/s),
m : la masse totale du batiment (kg),
. coe cient de correction, =0;85siT; 2T et sila structure fait plus de deuxetages,
sinon =1;0.

Dans le cas de structuresa plusieursetages, I'e ort F, doit &tre distribte sur chaque niveau.
La formule gererale consistea calculer ces e ortsa partir de Fp, des ceplacements modaux et
des masses modales.

Fi = Fb P‘ ! (2.2)
Sj mj

Fi : e ort tranchant au niveau i (N),

mi; m; : masses des niveaux i et j (kg),

Si;Sj . teplacements des massem; et m; dans le mode fondamental (m).

Dans les cas a1 I'nypothtese d'une evolution lireaire des ceplacements en fonction de la
hauteur aet utilise, une formule plus simple est propose.
Zi m;

i b Z mj ( )

zi;zj . hauteurs des masses; et m; (m)

Les ceplacements sont calcués de manere lireairea partir de la sollicitation fournie par le
spectre de calcul. Ce spectreetant eduit par le coe cient de comportement, le deplacement
ds d'un point de la structure est donre par ds = gq de. de st le ceplacement du point calcue
lireairementa partir du spectre de calcul et gy le coe cient de comportement en ceplacement,
qui vaut q (cf. 2.1, p 2.1), sauf cas particulier.

Methode grerale par analyse modale-spectrale

Pour les batiments dont la eponse est a ecke de manere non regligeable par les e ets de
plusieurs modes de vibration, et qui ne \eri ent donc pas les crieres d'utilisation de la nethode
d'analyse par force latrale, c'est la methode d'analyse modale qui est retenue. Le moctle de

la structure estelastique lireaire et c'est le spectre de calcul qui sert de ekrence pour les
sollicitations. Comme pour I'analyse par force equivalente, la non lirearie de la structure est
donc prise en compte dans le spectre de calc8} par l'utilisation du coe cient de comportement

g. Pour justi er que les eponses de tous les modes signi catifs sont prises en compte, il faut
soit \eri er que la somme des n masses modales est sugerieurea 90 % de la masse totale, soit
gue tous les modes pour lesquels la masse modale est sugerieurea 5 % de la masse totale sont
consicees. L'incependance de deux modes successifs est \eriee par la relation 2.4.

T, 09 T, avec T;<T; et (i;j)2[Ln]? (2.4)
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Si tous les modes consicees sont incependants les uns des autres, la valeur de la variable
consiceee Eg est calcuke par combinaison quadratique (eq 2.5). Si tous les modes ne sont
pas incependants, il faut alors proedera une combinaison quadratique compkte qui inclue un
coe cient de corelation entre les modes cependants (cf. A.1, p 163).

0 X——-
Ee = E2

(2.5)

Methode push-over

La nmethode push-over est compos®e de deux phases distinctes : D'abord, une courbe de ca-
pacie est calcuke par une analyse statique non lireaire sous charges gravitaires constantes et
sous charges horizontales croissantes de manere monotone. Ensuite, une courbe de demande
sismique est calcuke par eduction du spectre de eponseelastique. La courbe de capacite peut
étre obtenuea partir de deux moctles plans (un dans chaque direction principale) dans le cas
al les crieres de egularie sont respeces. Dans le cas contraire, un mocele spatial doit étre
utiliee etetude independamment dans deux directions. La courbe de capacit repesente l'e ort
tranchanta la base de la structure en fonction du deplacement de contréle, gereralement celui
du toit de I'ouvrage. Le choix de la epartition verticale des charges laktrales est un aspect cru-
cial de la methode. En e et,a chaque mode de la structure correspond une epartition verticale
des charges latrales. Ainsi, la distribution verticale correspondant au mode propre fondamen-
tal seraegale a la distribution des e orts lors d'un ®isme pour une structure lireaire ctive
ayant un seul mode propre. La distribution verticale de charge est donc une approximation.
L'Eurocode 8 (NF EN 1998-1, 2005) propose deux distributions verticales qui sont consiccees
comme enveloppant le esultat. La premere est une distribution uniforme (eq 2.6), pour laquelle

la force au niveaui est proportionnellea la masse au niveau et incependante de la hauteur. La
seconde est une distribution modale (eq 2.7) correspondanta la distribution des forces latrales
cetermiree par analyse lireaire pour le ou les premier(s) mode(s) de la structure.

Fi = si mj (2.6)
Fi= PR, 2.7)
Sj mj

Fi : e ort tranchant au niveau i (N),

mi; m; : masse des niveaux i et j (kg),

Si;Sj . teplacement des massesn; et m; dans le mode fondamental (m),
Fp : e ort tranchanta la base de la structure (N).

Les courbes force{ceplacement obtenues peuvent skcrire sous la forme de lequation 2.8, avec
Fi (Fi 2 [0;1]) les forces lakrales normalises et i ( i 2 [0;1]) les ceplacements normalises
(3 i n). Cette relation moctlise le comportement d'un sysemea n deges de libere (ddl).

Fi=m; ; (2.8)

La courbe de capacit & nie par la relation 2.8 doit €tre compaeea la courbe de demande,
qui est obtenuea partir du spectre de eponseelastiqgue Sy. Il est donc recessaire de transformer
le mocklea n deges de libere de la structure en un mocetlea un seul ddl. La massem du
sysemeequivalenta un ddl est donree par la somme 2.9, les deplacements j etant normaliss,
onaeneetF,=my.

X
m = mi (2.9)

La forceF etle ceplacementd du sysemeequivalenta un ddl sont respectivement calcues
a partir de I'e ort tranchanta la base de la structure Fy (eq 2.11) et du ceplacement en téted,
(eq 2.12), ainsi que d'un coe cient de transformation (eq 2.10).
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- p (2.10)
F = Fo (2.11)
d = tn (2.12)
Sur la courbe F = f(d) ainsi obtenue, on

regere un point sur la courbe (dy;F,) a par-
tir duquel on assimile le comportement comme
etant purement plastique. La courbe elasto-
plastique pureequivalente est calcuke paregalie
desenergies dans l'intervalle [0d,,], voir gure 2.4.
Le ceplacementa la limite delasticie  d, est donre
par lequation 2.13, en notant E,, l'aire sous la
courbe F = f(d) dans lintervalle [0;d,]. La
periode propre T du sysemea un ddl ickalie
peut alors étre calcuke (eq 2.14). On notera que
le choix du ceplacement d,,, peut avoir une impor-
tance non regligeable sur le esultat nal, notam-
ment dans les cas a le palier de plasticie n'est
pas clairement c& ni. Une nethode de correction
(proeedure ierative) de d,, peut étre employe dans les cas ai cette approximation est jugee
trop importante, le cetail en est donrea la n de cette partie.

Figure 2.4: Determination de la relation
force{eplacement iccalize

d, =2 dy IE:—"‘ (2.13)
y
s
m dy
T =2 = (2.14)

Les expressionsetablies ci-dessus ¢ nissent un sysemea urddlequivalent au mockle non
lireaire de la structure. Pour la periode propre T de ce syseme, on peutetablir la demande
en teplacementdga partir du spectre de eponseelastique Se. On cherche alors le deplacement
cible d; pour lequel les courbes de capacie et de demande (spectre irelastiqus;) sontegales.
Le calcul du spectre irelastique est dierence selon les periodes consiceees, comme lillustre
la gure 2.5. Pour les periodes moyennes et longuesT Tc), qui correspondenta la zone
du spectre a la vitesse est constante, on retient le principe dequivalence des deplacements
maximaux. On a alorsd;, = dg. Pour les periodes courtes Tc), qui correspondenta la
zone du spectre au l'acekration est constante, on retient le principe de lequivalence enenergie.
Pour les cas ai la courbe de capacit est suerieure au spectre elastiquef-, =m Se(T ), on
a une equivalence directe en ceplacement,d, = dy. Pour les cas contraires, lequivalence en
energie entrane que pour une méme sollicitation, un syseme elastique subira un deplacement
des moins important qu'un syseme elasto-plastique d,. Le calcul du ceplacement cible d; est
donre par lequation 2.15.

Se(T )m

- (2.15)

d Tc
d = = 1+ 1) —= avec =
t & (Qu ) T Qu ,
La valeur de d; obtenue par la methode push-over permet de connatre letat de la structure
pour les sollicitations consiceees. Si le deplacementd, est tes dierent du deplacement d,,,
une proedure ierative peut étre meree a n de eduire lI'approximation induite par l'icealisation
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(a) Reriode courte (b) Reriode moyenne et longue

Figure 2.5: Deplacements ciblesd;, en fonction de la periode T

du comportement non lireaire par une courbeelasto-plastique parfaite. Il s'agit simplement de
reprendre la nethodea partir du calcul de d, (eq 2.13), en remplacantd,, par d; (et la valeur
de F, correspondante).

Valeurs du coe cient de comportement

On ne traite dans cette partie que des valeurs du coe cient de comportemeni pevues pour les
structures en bois. L'Eurocode 8 & nit deux principes de dimensionnement des structures, les
comportements de structure dissipatifs ou faiblement dissipatifs. De plus, la ductilie des struc-
tures est clasee en trois catgories :.DCL, DCM et DCH , respectivement Limie, Moyenne et
Haute. Le dimensionnement faiblement dissipatif est retenu pour les structures de clas$eCL .
Les structures classees erDCM ou DCH peuvent étre dimensionrees de manere dissipative.
Le tableau 2.1 pesente les valeurs du coe cient de comportement pour les dierentes classes de
ductilie. Ces valeurs tiennent compte de I'annexe nationale Frarcaise qui limitea 3 la valeur
maximale deq, contrairementa 5 dans le texte d'origine.

Principe de dimension-
nement; Classe de ductilie
Capacie eduitea dissiper
lenergie - DCL

g | Exemple de structure

Consoles, poutres, arcs avec deux ou trois assemblages
broctes ; Treillis assembes par connecteurs

Panneaux de murs coles avec diaphragmes colks, as
sembeks par clous et boulons ; treillis avec assemblage
2 | broctes et boulonres ; Structures mixtes composes d'une
ossature en bois (esistant aux forces horizontales) et d'un
remplissage non porteur

Portiques hyperstatiques avec assemblages brocles et
boulonres
Panneaux de mur clowes avec diaphragmes coles, ast
sembeks par clous et boulons ; Treillis avec assemblage
3 | clowes ; Portiques hyperstatique avec assemblages broch
et boulonres ; Panneaux de mur clowes avec diaphragmes
clowes, assembes par clous et boulons

15

[

Capacie moyenne a dis-
siper lenergie - DCM

2,5

Y% %)

Capacit elewee a dissiper
lenergie - DCH

Tableau 2.1: Coe cients de comportement de I'Eurocode 8 pour les structures bois
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Une structure est clasee dans une classe de ductilie selon des egles de moyen ou des crieres
exgerimentaux de esistance. Les egles de moyens sont un ensemble de prescriptions portant
notamment sur les caraceristiques nmecaniques des maeriaux et leurs dimensions. Les crieres
experimentaux de esistance e nissent une perte de esistance maximale admissible au cours
d'un essai quasi-statique oligo-cyclique. Enn, on notera que dans les cas ai une approche
simpliee peut etre utilisse malge le non respect des crieres de egularie en ekvation, les
valeurs du coe cient de comportement donrees dans le tableau 2.1 doivent étre minoees de
20 %, dans la limite inkrieure deq=1;5.

2.4 Conclusion

Ce chapitre met enevidence le besoin d'aneliorer nos connaissances du comportement para-
sismique des structures a ossature en bois. Le cetail des nethodes de calcul eglementaire
montre que seule une analyse temporelle, base sur un mocele de structure n, permet detudier
su samment en cktail les comportements globaux et locaux d'un ouvrage. Le ceveloppement
d'un tel mockle n'est pas envisageable sans employer une nmethode de moctlisation permettant
de eduire sa lourdeur sans perte de pecision pejudiciable. Le principe de cette nmethode, la
nmethode multigchelles, est pesentee au chapitre suivant. Ce type d'approche s'appuie large-
ment sur des lois de comportement speci ques auxekments modklies. Ces lois sont donc aussi
aborcees dans le chapitre suivant.



—— Chapitre 3

Methodes de moacklisation
nunerigue

Ce chapitre traite des approches de modcklisation nuneriqgue de batimentsa ossature en boisa
des ns d'analyse parasismique. Le besoin en mockles nuneriques su samment cetailes (pour
reproduire les comportements locaux), et reanmoins abordables pour des capacies de calcul
classiques, aee mis enevidence au chapitre pe@dent. La literature montre que les approches
multiechelles permettent de epondrea cette probematique, et que les lois de comportement
retenues pour les assemblages sont primordiales pour la moctlisation des structuresa ossatures
en bois. La premere partie de ce chapitre aborde donc les approches multiechelles, et la seconde
les lois de comportement pour assemblage par connecteurs netalliques, dont l'utilisation peut
étre gereralieesa d'autresechelles detudes.

3.1 Approche multiechelles

Dans une moctlisation nunerique par eements nis (EF), lechelle de discetisation est un
paranetre ck. Elle cepend de la taille de lebment moctlie, du type de esultats attendus
(global, local ou les deux) et des moyens de calculs disponibles. Par exemple, un assemblage clowe
peut &tre moctli’® nement, en repesentant le bois, la pointe et les pltenonenes d'interaction
entre cesekments. Le comportement global, mais aussi local, de I'assemblage (portance locale
du bois, plasti cation de l'acier) peut alors étre calcue. Une telleechelle de discetisation ne
sera en revanche pas envisageable pouretudier une structure compose de ces assemblages. Le
cteveloppement du mocele et les besoins en moyens de calcul constitueraient des contraintes
di cilesa surmonter. Le probeme consiste alorsa mockliser les assemblages dans la struc-
ture ni trop nement (limites de temps ou de maeriel), ni trop grosserement (impecision des
esultats). L'approche multiechelles permet de s'a ranchir de ce type de compromis et de com-
biner les avantages des mocklisationsa chaqueechelle. Un assemblage est moctli® nement et
son comportement est calcue. Une loi de comportement adapee est cake sur ce esultat. A
lechelle de la structure, I'assemblage est moctlie par un uniqueekment ni portant la loi de
comportement. Les assemblages sont donc repesenes nement, maisa travers une loi macro-
scopique bien plus "egere" nuneriquement. La qualie d'une modcklisation multiechelles tient
principalement en deux points :

Loi de comportement : La loi utili’e dans le mocele doit permettre de reproduire au
mieux le comportement eel desekments.

Eé€ment simplie : A chaque nouvelleechelle, le comportement de lechelle inkrieure est
reproduit par uneement simplie, au nombre de ddl limie. Ces ddl doivent reanmoins
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permettre a cetebment de reproduire la deformation eelle. Par exemple, un syseme
ceforme sous l'e et de sollicitations combirees en compression et en exion, ne pourra étre
moctlise par unekment unidirectionnel (1 ddl), sauf s'il est monte que la deformation
duea l'une des deux sollicitations est regligeable par rapporta l'autre.

Les approches multiechelles sont adapeesa des domaines vares, tels que les structures en
keton arme (Davenne, 1998), l'interaction sol-structure (Cremer, 2001), (Grange, 2008) ou les
connexions semi-rigides des structures netalliques (Fejou, 1993). Les ossatures en bois sont
un autre domaine detude particulerement adapta ce type d'approche (Richard (2001), Folz
et Filiatrault (2004b), Pang et Rosowsky (2010) et Xu et Dolan (2009a)). On illustre ce point
par les comportements cycliques exgerimentaux de troisechelles dierentes (gure 3.1). Ony
montre le comportement d'un assemblage panneau/ossature clowe en cisaillement, d'un mur en
contreventement et d'une maison sous sollicitations horizontales. A chaqueechelle, le comporte-
ment est fortement non lireaire, pesente des boucles d'hyseesis pinees et une degradation de
esistancea cycles d'amplitude constante.

(a) Clou (b) Mur de contreventement

(c) Maison (graphique issu de Paevereet al. (2003))

Figure 3.1: Evolutions force{ckeplacement cycliques experimentalesa dierentesechelles
detude

Dans le cadre de la moctlisation nunerique de ces structures, ces similitudes de comporte-
ment mettent enevidence l'importance des connecteurs netalliques dans le comportement global
de la structure, ce qui montre la pertinence de I'approche multiechelles. Cela montre aussi que
la ductilie et la dissipation denergie des structures a ossature en bois sous sollicitation sis-
mique est en grande partie leea ces mémes proprees au niveau des connecteurs netalliques.
Les troisechelles detude identiees sont les connecteurs netalliques, leseements de structure et
le batiment. Ces similitudes montrent aussi qu'une unique loi de comportement doit pouvoir re-
produire le comportementa chagueechelle. Les lois de comportement adaptesa la mocklisation
multiechelles de structuresa ossature en bois sont cetailees dans la partie suivante. On conclut
cette partie en abordant leseements simpliees utilies :
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Echelle 1 - Connecteurs netalliques . Les ekments simplies mocklisant les con-
necteurs sont des maillesa deux nuds. Ce type deement possde au maximum 6 ddl

(8 translations DX, DY, DZ et 3 rotations DRX, DRY, DRZ). Les ddl retenus cependent
du type de connecteur et des besoins du mocele (un moctle plan limitera de lui{méme le
nombre deddl). Les assemblages les plusetudes sont les liaisons cloees entre les pan-
neaux de contreventement et l'ossature des murs. Ces connexions peuvent étre mockliees
par 3 ddl, 2 translations (DX et DY) en cisaillement (orthogonalementa la pointe) et 1
translation (DRZ) en arrachement (longitudinalementa la pointe) (Collins et al. (2005a),

Li et al. (2012b)). Dans la plupart des cas, les murs sont des moctles plans et seuls ledd

de translations en cisaillement des pointes sont consicees (Richard (2001), Xu et Dolan
(2009a), Christovasilis et Filiatrault (2010), Folz et Filiatrault (2004b)). Pour les plaques

a dents utilises en toiture, I'anisotropie dans le plan du connecteur conduita c nir un
ekmenta 2 ddl (Humbert (2010)). La literature est assez peu fournie concernant les
autres types de connecteurs gequerreshold-down), mais le principe de moctlisation est
identique.

Echelle 2 - Eéments de structure (mur) . Les essais expgerimentaux montrent que
sous sollicitations horizontales, plusieurs plenonenes peuvent étres obsenes. Le cisaille-
ment pur (gure 3.2.a) est le comportement dominant. Le mouvement de corps solide
(gure 3.2.b) est surtout obsene lorsque les ancrages aux sols assurent mal leur réle. En-
n, une part de la deformation est duea la exion du mur (gure 3.2.c), ce prenonene

est gereralement consicce comme etant du second ordre (Gupta et Kuo, 1985), en tout
cas pour les structures de faible hauteur. Leseements simplies mocklisant les murs sont
cereralement composes de quatre barres rigides rotuees formant un cadre. Ceseements
ont toujours un dege de libere horizontal (Folz et Filiatrault (2004b), Ceccotti et Kara-
cabeyli (2002), Richard (2001), Dujic et Zarnic (2004), Foliente (1995), Ayoub (2007)).
Un dege de libere vertical est parfois ajout pour peciser le comportement de la struc-
ture (Xu et Dolan (2009a), de Lindt et al. (2010a), Christovasilis et Filiatrault (2010)).
La loi de comportement a ecee au ddl horizontal est cakea partir d'une courbe force{
teplacement experimentale ou nurnrerique d'un mur. Cette dernere est tracea partir de

la force et du deplacement horizontal en téte de mur, les ptenonenes de mouvement de
corps rigide et de exion sont ainsi pris en compte dans leement simplie.

(a) Cisaillement (b) Mouvement de corps (c) Flexion
solide

Figure 3.2: Decomposition des types de deformation d'un mur

3.2 Lois de comportement

Cette partie pesente les lois de comportement d'assemblages par connecteurs netalliques, ou
de sousekments de structurea ossature en bois, decrites dans la literature. La premere loi
explicitement formuke pour ce type d'application date de la deuxeme moite des anrees 70
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(Foschi, 1977). On mentionnera reanmoins le moctle de Clough (1966), pevua l'origine pour

le keton, et qui a inspie de nombreux mockeles pour les structures bois. Le ceveloppement de ces
lois s'est poursuivi au fur eta mesure de la ealisation d'essais experimentaux et de la progression
des moyens informatiques. Le but de cette partie n'est pas de cetailler chacune de ces lois, mais
d'en proposer un comparatifa partir de leur capaciea mocliser les prenonenes pertinents.
Pour cela, on pesente en premere partie les plenonenes exgerimentaux a reproduire. Les
dierentes lois mentionrees dans la literature sont ensuite decrites. On conclut cette partie en
abordant en cetail la loi de comportement retenue dans cette trese (loi de Humbert (2010)).

3.2.1 Plenonenesa reproduire

La gure 3.3 pesente le comportement classique desekments de structuresa ossature en bois
sous chargement quasi-statique monotone croissant (push-over) et quasi-statique oligo-cyclique.
On ne pesente pas de gure pour le comportement en dynamique, car tous les ptenonenes
cecrits par la suite sont observables en push-over et en cyclique.

(a) Essai en push-over sur un assemblage clowe (b) Essai en push-over et en cyclique sur un mur

Figure 3.3: Comportement caraceristiquea moceliser

La gure 3.3.a permet de distinguer le comportement fortement non lireaire d'un assemblage
netalliqgue, avec une transitionelastique{plastique peu claire. Au deh du pic d'e ort, la chute
de esistante est faible, ce qui peut entramer de grands ceplacements au regard des dimensions
de leement (30 mm pour une pointe de 3 mm de dianetre). La gure 3.3.b pesente un essai
de push-over et un essai cyclique sur un mur de contreventement et met enevidence plusieurs
prenonenes :

Le comportement hyseetique desekments traduit leur capaciea dissiper lenergie sis-
mique. Ce comportement s'explique par le prenonene de plasti cation de l'acier des
connecteurs mnetalliques.

L'endommagement cumulatif explique la dierence entre la courbe enveloppe des boucles
d'hyseesis et la courbe monotone. En e et, chaque cycle entrane un endommagement
du bois et du netal qui s'ajoutea I'endommagement cep pesent (gure 3.4.a). Plusil y

a de cycles, plus la courbe enveloppe skloignera de la courbe monotone en entrahant un
cbcalage du teplacementa force maximaledn, (gure 3.4.b), nomne cap degradationdans

la literature (Ayoub, 2007). Ceci n'est toutefois vrai que dans une certaine mesure, car
pour des cycles epesa amplitude constante, I'endommagement atteindra son maximum
apes trois a cing cycles (Karacabeyli et Ceccotti, 1996). Cet endommagement maxi-
mum ne sera alors cepas® que lorsque le chargement atteindra des cycles d'amplitudes
superieures.
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La cegradation de la raideur de chargeK 5 correspond au fait que plus les amplitudes sont
grandes, plus la raideur de charge d'un cycle est faible. La gure 3.4.c fait apparatre les
raideurs de charge auxi®™® cycle Ks; pour mettre enevidence ce prenonene.

La degradation de la raideur de dechargeK 4 correspond au fait que plus les amplitudes sont
grandes, plus la raideur de decharge d'un cycle est faible. La gure 3.4.d fait apparatre
les raideurs de cecharge aux®™® cycle K 4; pour mettre enevidence ce plenonene.

(a) Perte de esistancea cycle constant (b) Cap degradation

(c) Perte de raideur en charge (d) Perte de raideur en dcecharge

Figure 3.4: E ets de 'endommagement sur le comportement d'unekment de structurea
ossature en bois

On ne se penche ici que sur les lois de comportement hyseetique. |l existe aussi des lois
de comportement non lireaire monotone, on peut notamment citer Foschi (1977), Gupta et
Kuo (1985) et Kasal et Leichti (1992), mais ces lois ne sont pas adaptes une letude tem-
porelle du comportement sous sollicitations sismiques. Dans la suite, on distingue les lois
prenorrenologiques des lois mecaniques.

Lois ptenonenologiques . Lois empiriques developpees pour reproduire un comporte-
ment evolution force{ceplacement par exemple) connu. La plupart des lois prenonmeno{
logiques sont formukes par des paranetres d'entee et un ensemble de egles ceterminant
les trajets de chargement et de dechargement. Neanmoins, des approches analytiques ex-
istent. Elles sont formukes par des paranetres d'entee et desequations matrematiques
dont la esolution fournit en cereral la force esistante pour un ceplacement donre. Le
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principe de ces lois est de caler les paranetres d'entee de manerea reproduire le com-
portement voulu. On notera que les lois plenonenologiques sont de loin les plus utiliees
pour letude de structuresa ossature en bois sous sollicitations sismiques.

Lois necaniques : Lois theoriques qui s'attachenta mockliser les causes pour reproduire
les e ets. Dans le cas des structures en bois, cela consiste par exemplea mockeliser nement
un clou eta prendre en compte les carackristiques de l'acier et tous les ptenomnenes
necaniques se produisant dans la liaison gcrasement du bois, arrachement du connecteur,
exion du connecteur, etc.). La bonne mocktlisation de tous ces ptenonenes,a partir de
paramnetres strictement physiques, permet alors la pevision du comportement de la liaison.

3.2.2 Lois existantes

Sans avoir la petention d'eétre exhaustive, on pesente ci{dessous la liste des principales lois de
comportement hyseetiques et leur principales caraceristiques. Pour aidera la compehension,
les graphiques utilises dans les publications pour cecrire ces lois sont syntheties en Annexe B.

Foschi (2000)

Le mockle de Foschi (2000) est,a notre connaissance, l'unique cas de loi mecanique hyseetique
epertore dans le domaine du parasismique (on pourrait mentionner le mocele de Chuiet al.
(1997) qui adopte une approche similaire, mais une partie de ses paranetres doit étre calibrer de
la méme manere que pour un moctle pkenomenologique). Un assemblage clowe est mocklie,
la pointe est repesenke par une poutre elasto-plastique qui suit une loi de comportement
hyseetique proprea l'acier. Le bois possde un comportement non lireaire en compression,
pouvant ainsi laisser des espaces se ceer entre la pointe et le bois en traction. Les paranetres
d'entee ne sont que des grandeurs physiques (, E, etc.) permettant de & nir les lois de
comportement des matriaux. Le comportement global de la liaison est obtenu en calculant,
pour un chargement donre, la ceformation de la pointe et deseements en bois. La di cule de

ce type de loi est de prendre en compte lI'ensemble des ptenonenes obsenes lors des essais. On
peut citer notamment lecrasement du bois, la exion localie en un ou plusieurs points de la
pointe, I'arrachement de la pointe et le frottement ainsi ce2 ou encore le passage de la téte de la
pointea travers le panneau eteventuellement le blocage de celle-cia l'inerieur (ces plenonenes
sont cecrits au x5.1.3.1, p 87).

Ayoub (2007)

Le mockle de Ayoub (2007) est uneevolution du moctle de Clough (1966). Le moctle de Clough
est & ni par une courbe enveloppe trilireaire. Les boucles d'hyseesis sont moceliees par des
charges et cecharges lireaires. Ce mockle ne permet pas la prise en compte de I'endommagement
dd a la epetition des cycles. De plus, on notera que la forme (quadrilaere) des boucles
d'hyseesis produites par ce mockle ne peut rendre compte avec pecision de lenergie dis-
sipee au cours d'un essai. Ayoub a appore de nombreuses anelioration au moctle de Clough.
D'abord, la branche de chargement est bilireaire, plutdét que lireaire dans le moctle original.
Ensuite I'endommagement est mocklie, en prenant en compte divers ptenonenes :

La cegradation en force est lee a la dierence entre lenergie totale dissipee (aire des
boucles d'hystesis) et lenergie totale "dissipable" par la liaison. Ainsi, plus lenergie
totale dissipee se rapproche de lenergie totale "dissipable”, plus la eduction de la force
estimportante. Cela permet la moctlisation de la perte de esistancea amplitude constante
(gure 3.4.a).

La degradation de la raideur de cecharge ( gure 3.4.d) fonctionne sur le m&éme principe.
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La degradation de la raideur de charge ( gure 3.4.c) est mocklige en augmentant l'abscisse
du pic de la boucle en cours. Cela fonctionne de la m&me manere que pour la cegradation
d'e ort.

La "cap degradatiort ( gure 3.4.b) moctlise le fait que l'abscisse du pic d'e ort qui est
plus faible pour une courbe enveloppe de cycles que pour une courbe monotone. Cette
degradation est prise en compte de la méme manéere que les peedentes.

EPHM (2007)

Le Evolutionary Parameter Hysteretic Model (EPHM) (Pang et al., 2007) est uneevolution du
mockle de Folz et Filiatrault (2001), lui-méme tenant du mockle de Stewart (1987). Le mocktle
de Stewart & nit une courbe enveloppe trilireaire et des boucles d'hyseesis bilireaires en
charge et lireaires en decharge. Folz et Filiatrault ont propos® une courbe enveloppe & nie
par une fonction exponentielle, a n de moctliser plus nement la monee en charge. L'EPHM
arreliore ce mockle en ajoutant les points suivants :

La cegradation en force fonctionne telle que pour une amplitude jamais atteinte, la force
retenue est celle de la courbe enveloppe. Pour les chargements suivantsa une telle am-
plitude, la force renvoyee sera celle d'une courbe enveloppe degradce. La courbe en-
veloppe degracke etant unique, I'endommagement n'est pas cumulatif, car cela implique
gqgue F;i60et Fjs1 = Fji2 = ::=0(cf. gure 3.4.2).

La cegradation de la raideur de la cecharge ( gure 3.4.d), est fonction de I'amplitude du
cycle.

La variation de la forcea ceplacement nul, on observe en e et que les boucles d'hystesis
coupent l'axe des ordonrees d'un diagramme force{ceplacement,a des niveaux d'e orts
qui varient (d'abord de manere croissante puis cecroissante).

La courbe enveloppe est k& nie par deux fonctions exponentielles, I'une mocelisant la
partie pe-pic et l'autre la partie post-pic. Les boucles d'hystiesis sont mockeliees par des
fonctions exponentielles, I'une pour les branches de charge et l'autre pour les branches de
techarge.

Q Pinch (2005)

Le mockle Q-Pinch, propo% par Judd (2005), est une combinaison du Q-Hyst (Saiidi et Sozen,
1979) evolution du mockle de Clough (1966)) pour de petits ceplacements et du mocele de

Folz et Filiatrault (2001) en grands ceplacements. La courbe enveloppe est c nie par une

fonction exponentielle dans les deux cas. L'icee de combiner deux moceles est leea I'observation
suivante : Pour de petits ceplacements, les boucles d'hyskesis ne sont pas pinees, une monte
en charge lireaire (Q-Hyst) repesente bien ce comportement. Pour de grands ceplacements
en revanche, les boucles d'hyskesis sont pinees, une monte en charge bilireaire (Folz et
Filiatrault) permet de bien le repesenter. De plus, la cegradation de raideur de decharge est

ajoute. Sa prise en compte est inspiee de Takedat al. (1970), telle que la raideur de cecharge
soit une fraction variable de la raideur initiale.

Ceccotti (1989)

Le moctle de Ceccotti et Vignoli (1989) est aussi connu sous le nom daockle de Florence |l

est base sur une courbe enveloppe trilireaire. Les branches de charge et de decharge des boucles
d'hyseesis sont bilireaires. Ce moctle ne pesente pas de prise en compte de 'endommagement.
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Collins (2005)

Le mockle de Collinset al. (2005a) est uneevolution des mockles de Dolan (1989) et Kasal et Xu
(1997). La premereevolution du mockle de Dolan fut apporee par l'auteur lui méme (Dolan,
1991). Historiguement, le mockle de Dolan est le premiera e nir levolution force{ceplacement

par des fonctions exponentielles, plutdt que par une succession de droites de dierentes raideurs.
La courbe enveloppe est constitlee d'une courbe exponentielle jusqu'au pic de force et la partie
post-pic est lireaire. Les branches de charge et de cecharge des boucles d'hystesis sont des
fonctions exponentielles. L'utilisation de ces fonctions permet une moctlisation plus pecise
du comportement des structures en bois. Neanmoins, ce type de ¢ nition peut entramer des
probemes de continuie entre les branches du mocele pour certains jeux de paranetres. De plus,
on notera que le moctle de Dolan ne propose pas de prise en compte de I'endommagement, les
extemits des pics des boucles d'hystesisetanta chaque fois plaes sur la courbe enveloppe
du mocele. Le mockle de Collins apporte la prise en compte de I'endommagement en fonction
de l'historiqgue du chargement, la degradation de la forcea chaque pic est une fraction du pic
d'e ort peedent.

Humbert (2010)

Le mocle de Humbert (2010) est une evolution du mocele de Richard (2001). Ce dernier
s'appuie lui-méme sur les moceles de Dolan (1989) et Yasumura (2001). Le moctle de Ya-
sumura ¢ nit les branches des boucles d'hyseesis de manere lireaire, mais avec des raideurs
tependantes du ceplacement atteint. Cela permet notamment de mockliser les cegradations des
raideurs de charge et de cecharge. L'endommagement en force n'est en revanche pas mocelie. Le
mockle de Richard combine cette approche avec le moctle de Dolan, dans lequel les branches des
boucles d'hystesis sont des fonctions exponentielles. Les raideurs quievoluent alors en fonction
du ceplacement sont les raideurs des asymptotes aux courbes exponentielles. L'autre principal
apport du mockle de Richard concerne la mocklisation de 'endommagement. La degradation
en force est mockliee tel que les pics des boucles d'hystesis soient inkrieursa la courbe en-
veloppe. Le calcul de I'e ort au pic d'une boucle d'hyseesis, se base sur la valeur de I'e ort de

la courbe enveloppe au méme ceplacement et un coe cient d'endommagement. Ce coe cient
est calcuka partir des e orts pealablement atteints ainsi que de paranetres d'endommagement.

Le mockle de Humbert remplace les fonctions exponentielles par des polynébmes de Bezier.
Cela permet d'assurer la continuie entre les dierentes branches de la courbe repesentative
du mockle. De plus, la prise en compte de I'endommagement est modiee. En e et, dans le
moctle de Richard, 'endommagement est calcuka partir de la force atteinte dans la direction
oppoxe. Cela ne permet pas de moctliser correctement la eponsea un chargement tes net-
tement dissynetrique, ce qui peut étre le cas lors de ®ismes. La loi de Humbert calcule donc
I'endommagement dans une direction en fonction de l'historique de chargement dans cette direc-
tion. De plus, cet endommagement est cumulatif. A chaque fois que la force change de signe, la
part d'endommagement due au dernier cycle est calcuke et ajoueea I'endommagement global
du mockle.

BWBN (2009)

Le moctle BWBN aekt ceveloppe par Bouc (1967), Wen (1976), Wen (1980), Baber et Wen
(1981) et Baber et Noori (1985) pour letude des vibrations dans les sysemes necaniques. C'est
un moctle hyseetique analytique prenant en compte la dissipation denergie, la degradation
de l'e ort et de la raideur, ainsi que le pincement des courbes d'hyseesis. Le principe du
mocktle consistea assimiler leementa moctlisera un oscillateura un dege de libere. Cet
oscillateur est constitle d'une masse, d'un ressortelastique, d'un ressort hyseetique et d'un
amortisseur. Le comportement du ressort hyseetique est ¢ ni par une fonction, solution d'une
equation dierentielle faisant intervenir plusieurs paranetres du moctle (dont des paranetres
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de cegradation de force et de raideur de decharge), ainsi qu'une fonction de pincement.
solution de lequation du mouvement de l'oscillateura chaque instant permet de determiner la
force en fonction du chargement impos. Ce mockle aet anelioe par Foliente (1995) an de
l'adapter a letude de structures en bois. Lesevolutions sont de nouvelles formules de calcul
pour les cegradations en force et en raideur. Plus ecemment, c'est Xu et Dolan (2009b) qui
ont faitevoluer ce mockle, en remplacant un coe cient par une fonction a n de mockliser plus
nement la partie post-pic. Les autres modi cations sont d'ordre plus theorique et permettent
d'aneliorer la stabilie nunmerique du mockle.

Synthese

La

Le tableau 3.1 propose une comparaison synttetique des lois de comportement. On observe que
si les qualies de moctlisation des lois sont dierentes, il en va de méme pour leur complexie

de mise en uvre.

Le choix d'une loi pour la ealisation d'une etude cepend de ces deux

paranetres. Les lois les plus simples en terme de mise en uvre, comme celle de Ceccotti et
Vignoli (1989), qui ne prennent pas en compte les prenonenes d'endommagement, sont utilies
pour desetudes au la qualie de mocklisation fournie est su sante et ai les calculs sont longs et
nombreux (Ceccotti et Sandhaas, 2010), (Schadle et Blass, 2010). Les deux lois fournissant les
meilleurs esultats (BWBN et Humbert) sont aussi les plus complexesa mettre en uvre. La
principale dierence entre ces deux derneres est la capacie de la loi de Humberta moctliser
des comportements dissynetriques, tels que ceux d'assemblages parequerre ou plaquea dents.
A notre connaissance, la loi BWBN ne le permet pas.

1}

h

Courbe enveloppe Courbe d'hystesis Endommagement
Comportement non Endommagement de l'acier et
.| lireaire  du  Dbois du bois moctlie par une
Foschi : . :
et hyseetique de repesentation mecanique des
l'acier phenonenes
Q-Pinch Fonction  exponen- | Bi ou trilireaire selon | Pas de prise en compte de
tielle I'amplitude 'endommagement
Ceccaotti | Trilireaire Trilireaire I'Das de prise en compte de
I'endommagement
Endommagement de la force,
des raideurs de charge et de
Ayoub | Trilireaire Trilireaire cecharge et cecalage de la po-
sition du pic d'e ort en fonc-
tion de lenergie dissipee
Deux fonctions expo- | Deux fonctions expo-| Endommagement non cumu-
EPHM . : .
nentielles nentielles latif
Fonction  exponen- . Endommagement en force en
. . L Deux fonctions expo- : .
Collins | tielle + Lireaire en i fonction de la force au pic
. nentielles
post-pic peedent
Endommagement cumulatif
Lireaire + Polynomi- des forces et des raideurs ef
Humbert | ale + Bilireaire en | Polynomiale fonction de [l'historique de
post-pic chargement en deplacement
ou en force
Forme exponentielle| Forme exponentielle
. . Endommagement en force
BWBN | de la solution du| de la solution du S
. . bas sur lenergie dissipee
probeme analytique | probeme analytique

Tableau 3.1: Comparaison synttetique des lois de comportement hyseetique
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3.2.3 Loi de Humbert

La loi de Humbert (2010) aekt ceveloppee avec I'objectif de moctliser n'importe quel assemblage
bois{bois par connecteur netallique sous chargements quasi{statique et dynamique. La plupart
des lois pesentes dans la partie peedente ne satisfont pas cette condition par la non prise en
compte de I'endommagement ou des comportements dissynetriques. En e et, les assemblages
clowes ne sont pas les seuls susceptibles d'apporter de la ductilie et de la dissipation denergiea
la structure, c'est aussi le cas d'assemblages par plaquea dents ou parequerre. Pour ceux{ci, le
comportement est fortement anisotrope. C'est pour cette raison que cette loi aek choisie pour
la mocklisation nunerique des structures viees dans cette these. On pesente donc dans cette
partie la loi de comportement de manere plus cetailee que dans la partie peedente.

Pesentation grerale de la loi

La gure 3.5 pesente la loi de comportement unidimensionnelle sous forme d'une courbe force{
teplacement. Elle se compose d'une courbe mocklisant le comportement sous chargement mono-
tone croissant et de boucles d'hyseesis. La courbe monotone comporte une branche lireaire
elastique (0), suivie par une branche polynomiale (1) setendant jusqu'au pic d'e ort,a la suite
duquel un comportement adoucissant est moctli®e par deux pertes de rigidie consecutives, cor-
respondant respectivementa deux branches rectilignes (2) et (3). La rupture mecanique du
syseme moctlie intervient pour des ceplacements setendant au deh de la branche (3).

Figure 3.5: Loi de comportement semi-rigide 1D (Humbert, 2010)

Les cycles d'hyseeesis sont cecrits par 2 branches nurrerotes (4) et (5) et limiees d'une part
par la courbe enveloppe (deduite de la courbe monotone) et d'autre part par I'axe des abscisses.
Ces ctlimitations entre les dierentes branches de la loi sont signakes par des points sur la
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gure 3.5. An de conserver un moctle polyvalent, les comportements en traction (positif) et en
compression (regatif) sont supposes dierents, de sorte que les paranetres de la courbe monotone
sont dupliges en deux ensembles signaks par les exposants + (traction) et { (compression). En
I'absence d'indice explicite, on se egre indieremment aux deux directions de chargement.

Cetail des branches

Branche (0) : elasticie lireaire initiale

Necessaire lors de tes petits ceplacements pour assurer la convergence rapide du calcul, la
branche lireaire elastique est limiee par les ceplacements d < dy en traction et d > d, en
compression. Elle peut étre parcourue dans les 2 sens, mais une fois sorti de cette branche
(pour d > min jd";dyj), il n'est plus possible d'y revenir. En egle grerale, on limite dya des
valeurs tes faibles car letendue du comportementelastique lireaire des connecteurs netalliques
dans les structures bois est di cilea quanti er sur les essais experimentaux, le comportement
devenant tes rapidement non lireaire (pas de limite franche entre lireaire et non lireaire).

Branche (1) : chargement jusqu'au pic d'e ort

Branche activable en traction et compression, uniquement dans le sens de charge (augmentation
du ceplacement et de la force). Elle est activee depuis la branche (0) (cepassement de la limite
elastique en deplacement : dy). Elle estegalement active lors d'une recharge cepassant le
peedent maximum depuis la branche (5).

Branche (2) : premere perte de rigidie
Branche activable depuis la branche (1) lors d'un chargement depassand;, ou lors d'une recharge
tepassant le pe@dent maximum depuis la branche (5).

Branche (3) : seconde perte de rigidie
Branche activable depuis la branche (2) lors d'un chargement depassant,, ou lors d'une recharge
tepassant le peedent maximum depuis la branche (5).

Branche (4) . Decharge non lireaire elastique

La branche (4) moctlise une cecharge non lireaireelastique des boucles d'hyseesis (Figure 3.6).
Pour une cecharge initee depuis l'une des branches (1), (2), (3), ou (5), on ¢ nit dpx comme le
teplacement maximal (en valeur absolue) atteint au pas de temps" avant l'initiation de cette
cecharge. C'est le ceplacement au pic, mais ce n'est pas forement le ceplacement maximatmax
sur toute I'histoire du chargement. La branche (4) de decharge (qui est activeea t"*1) setend
alors du dernier pic @ l'abscissed = dy) jusqua l'intersection avec I'axe des abscissesad = d..
La valeur de la forcea d = dpx est noee Fp. Elle est cetermiree lors de la charge peedente
sur l'une des branches (1), (2), (3), ou (5), par une homottetie de la courbe monotone (eg. 3.1).

Fmono €st la force calcukea partir du ceplacement courant sur la courbe monotone (courbe
composgee des branches (0), (1), (2) et (3)), eD un coe cient d'endommagement scalaire pour
la partie concerree (traction ou compression). Ce coe cient { initialementegala 0 { est misa
jour uniquement au premier pas de tempst"*! pour lequel un changement de sens est cetece
(changement de signe de la force), en utilisant la formule suivante :

D=D" D" = (D" D?!) (3.2)

D"*! repesente le nouveau coe cient d'endommagementa partir du pas de tempst"** pour
lequel il y a cesormais cecharge ( d < 0), D" le coe cient pe@dent jusqu'au pas de temps t"
pour lequel il y avait encore charge ( d > 0), D' I'endommagement treorique pour un nom-
bre in ni de cycles, et un coe cient contrélant I'in uence des cycles sur I'endommagement.
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Figure 3.6: De nition des boucles d'hystesis (Humbert, 2010)

La limite d'endommagement D! est calcukea partir de la force ou du deplacement maximal
en fonction du mocele d'endommagement souhaie. En egle cererale, on pegre le moctle
en ceplacement. On constate ainsi qua chaque cycle la boucle d'hyseesis courante est en-
dommagee (force maximale inkrieure en valeur absolue) par rapporta la peedente : on a un
endommagement cumulatifa toutes les boucles. La valeur de est cetermiree d'apes les essais
exgerimentaux.

Le mocele d'endommagement en force suppose que levolution d®?! est leea celle de la
force maximale Fax atteinte au cours de I'histoire du chargement par une loi puissance de
pararetres AC et AR. Le moctle en ceplacement est analogue et suppose que cette evolution
est lee au ceplacement maximal dmax par une loi puissance de paranetresBC et BR.

D! = AC(Fmax)™® ou D! = BC(dmax)BR (3.3)

Branche (5) : Recharge non lireaire

La branche (5) est une courbe de Bezier rationnelle allant de @; 0)a ( dpk; Fpk). Par continuie,
la tangentea l'origine est K. La pente au pic corresponda une raideurK 5 calcuee commeK 4
mais avec un coe cient C, au lieu de C;. Lorsque la recharge cepasselyc, on passe sur l'une
des branches de charge (1), (2) ou (3) suivant la valeur du ceplacement actued.

Syntlese des paranetres

Un listing complet des paranetres d'entee du moctle est pesent ci{dessous. On distingue trois
caegories de paranetres. Les paranetres monotones sont des forces, des teplacements et des
raideurs qui ce nissent la courbe monotone du mockle. Les paranetres cycliques sont des coe -
cients qui ce nissent la forme des boucles d'hyseesis. En n, les paranetres d'endommagement
sont des coe cients qui e nissent la loi puissance et lI'incement d'endommagementa chaque
nouveau cycle.
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Paranetres monotones

dy : Limiteelastique.

di; : Deplacementa force maximale de la courbe monotone.

d> : Deplacement limite de la premere phase post{pic

dy : Deplacement ultime de la courbe monotone.

Ko : Raideur initiale de la courbe monotone.

F, : Force maximale de la courbe monotone.

K1 : Raideur tangente au point (d1;F1).

K2 : Premere raideur post-pic.

Ky : Seconde raideur post-pic.

V1 : Premier rapport des poncerations de Bezier pour la branche (1).
W : Second rapport des poncerations de Bezier pour la branche (1).

Paranetres cycliques

C1 : Coe cient c nissant la raideur de cecharge K 4.

C, : Coe cient e nissant la raideur de charge K.

C3 : Coe cient ¢k nissant la raideura force nulle K.

C, : Coe cient ck nissant I'abscissea force nulle dc.

V,4 : Premier rapport des poncerations de Bezier pour la branche de dechargement.
W, : Second rapport des ponderations de Bezier pour la branche de dechargement.
Vs . Premier rapport des poncerations de Bezier pour la branche de chargement.
Ws : Second rapport des ponderations de Bezier pour la branche de chargement.

Paranetres d'endommagement

AC : Coe cient multiplicateur de la loi d'endommagement en force.
AR : Puissance de la loi d'endommagement en force.
BC : Coe cient multiplicateur de la loi d'endommagement en ceplacement.
BR : Puissance de la loi d'endommagement en ceplacement.
. Coe cient agissant sur l'incement d'endommagement entre chaque cycle.

Le nombre de paranetres (24), tel que pesene ci{dessus, esteleve. Neanmoins, le calage
de la loi est relativement simple et rapide (cf.x5.2.2, p 97). En e et, les poncerations de Bezier
(V1, W1, V4, W4, V5 et W5), »esa 1 par cefaut, n'ont gereralement pas besoin d'&tre
modiees. Sauf cas exceptionnel, leur codage en dur dans le script de la loi de comportement
n‘aurait donc rien change. L'endommagement est soit fonction des forcesAC et AR), soit des
teplacements (BC et BR). Il est donc recessaire de caler un seul des deux couples de paranetres.
Il reste ainsi 15 paranetres, dont 9 (les paranetres monotones), sont identies directement sur
une courbe monotone exgerimentale. Les paranetres cycliques@l, C2, C3 et C4) peuvent étre
estines, en premere approche,a partir de I'observation d'une courbe cyclique experimentale. Les
paranetres restants sont identies par comparaison exgerimentale{nunerique, et modi cation
des pararnetres, jusqua une concordance satisfaisante.

Limites de la loi

La loi de Humbert (2010) est retenue pour la moctlisation nunerique gracea sa polyvalence et
sa qualie de mocklisation, notamment au niveau de 'endommagement cumulatif. Neanmoins, il

faut signaler que cette loi est unidirectionnelle, or leseementsa moceliser sont en deux ou trois
dimensions. Selon les cas, dierents types d'hypotheses permettent d'assurer une mocklisation
correcte. Les cktails sont donres dans les parties concerrees de cette these.
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—— Chapitre 4

Mogklisation par couplage
exerimental{nunerique

Ce chapitre propose une synthese desetudes experimentales et/ou nuneriques du comportement
parasismique deements de structures ou de structuresa ossature en bois. Cette partie fait
apparatre des nethodes d'essais eglementaires, dont celles utilies pour les essais ealies ou
ecugees dans le cadre de cette trese.

4.1 Etudes exmrimentales

L'analyse experimentale d'une structurea ossature en bois sous sollicitations sismiques est un
vaste sujet detude, tanta cause de lechelle et de la complexie d'une structure entere, que

de la dicule a reproduire convenablement des sollicitations naturelles et tes variables. Le
plus intuitif est une approche dynamique, cela recessite malheureusement des moyens tech-
niques et nanciers congequents. Une approche alternative et plus abordable, a base d'essais
guasi{statiques, est donc largement utili’e pour ce type detudes. A lechelle d'unekment de
structure ou d'une structure, les essais consistent gereralementa l'identi cation du comporte-
ment sous charges horizontales. Dans cette optique, ce type detude peut &tre mis en relation
avec lesetudes de esistance au vent. La premere trace d'un essai sur une structure sous charges
horizontales remonte aux anrees 50 (Dorey et Schriever, 1957). Ce n'est reanmoins qua par-
tir du milieu des anrees 80 que l'on trouve desetudes expresement destireesa l'analyse du
comportement parasismique des structuresa ossatures en bois. Dans cette partie cedee aux
aspects exgerimentaux, on pesente dans un premier temps les dierents types d'essais existants.
Cela permet de poser les bases recessairesa une bonne compehension de la synttese desetudes
experimentales, qui est pesenee ensuite.

4.1.1 Types d'essais

On cktaille dans cette partie les dierents types d'essais existants pour letude du comportement
debments de structure ou de structuresa ossature en bois. Les essais quasi{statiques, pseudo{
dynamiques et dynamiques sont distingles.

4.1.1.1 Essais quasi{statiques

Les essais quasi{statiques sont ealiesa vitesse su samment lente pour que les forces d'inerties
et d'amortissement visqueux soient consiceees regligeables. Si cela permet de simplier la
ealisation des essais, leur pertinence visg{vis du comportement sous sollicitations sismiques
(dynamiques) doit étre justiee. Il s'agit donc de \eri er que la vitesse de chargement ne modi e
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pas la raideur de lekment tese. Neanmoins, bien que lesetudes en questions pesentent dans
la plupart des cas des di cules d'interpetation, cette hypotlese tend a étre contredite par

la literature. En e et, rares sont les campagnes d'essais pour lesquelles la vitesse de charge-
ment est le seul paranetre qui varie d'un essaia l'autre. Dans plusieurs cas, les comparaisons
sont faites sur des essais ealies pour dierentes vitesses, mais aussi pour dierents chargements.

C'est le cas de Soltis et Mtenga (1985), qui ont compake les eponses quasi{statiques et dy-
namiques d'assemblages clowes. Les essais quasi{statiques sont monotones croissants et les essais
dynamiques sont cycliquesa 1 et 10 Hz. L'historique de chargement cyclique est particulier,
car il epete 40 cyclea chaque niveau d'amplitude (0;76, 1,52, 254 et 381 mm). L'ensemble
des essais est eali® en deplacements impoes. On observe que sous chargement dynamique,
la esistance des assemblages est Egerement plus elevee qu'en quasi{statique, ce qui tend a
montrer I'in uence de la vitesse de chargement. Neanmoins, il est dicile de determiner si
I'endommagement, d@a la forte epetition de cycles de petites amplitudes (3; 81 mm maximum,
ce qui correspond toujours a la partie pe{pic des essais monotones), est important ou non.
Comme les essais cycliqgues dynamiques (qui activent une certaine part d'endommagement due
a la epetition des cycles), sont compaesa des essais quasi{statiques monotones (qui n'activent
pas d'endommagement dia la epetition des cycles), les conclusions que I'on peut tirer de ces
esultats sont limiees. Malge cela, cetteetude est gereralement utilisee dans la literature pour
justi er le fait que la vitesse de chargement n'a pas d'in uence sur le comportement d'uneement
de structure a ossature en bois. Cette armation, qui ne tient pas compte des phenonenes
d'endommagement cycliques, nous parat erroree. Hiraket al. (2012) pesentent uneetude com-
parable, si ce n'est que les essais dynamiques sont eali®es sur table vibrante. Les assemblages
cloes sont composs de deuxeements en bois, I'un »a la table, l'autrea un chariot roulant sur
la table et portant une masse. Les conclusions sont similairesa celles de Soltis et Mtenga (1985).

(a) Essais monotones sur assemblages clowes (Girhammar et(b) Essais monotone lent et cyclique rapide sur mur
Anderson, 1988) (Dinehart et Shenton, 1998)

Figure 4.1: E et de la vitesse de chargement sur le comportement

Girhammar et Anderson (1988) proposent aussi uneetude sur des assemblages clowes. Tous
les essais sont eali®s en ceplacements imposs sous chargement monotone croissant, et la seule
variable est la vitesse de chargement (de;25 mm/sa 1;25 m/s). Pour chaque vitesse, les essais
sont epees 10 fois. Il est mis enevidence que la vitesse de chargement in uence la capacie
portante du bois et n'in uence pas le comportement en exion des pointes ( gure 4.1.a). Le com-
portement viscoglastique du bois permet d'expliquer ce prenonene. A lechelle de I'assemblage,
la force maximale est en moyenne 25 % plus grandea;25 m/s qua 1;25 mm/s. En plus de
mettre en evidence l'e et de la vitesse de chargement sur le comportement d'un assemblage
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clowe, ces esultats tendent aussia con rmer que les ptenonrenes d'endommagement cycliques
discues ci{dessus, pour letude de Soltis et Mtenga (1985), ont une in uence non regligeable.

Yamaguchi et al. (2000) proposent uneetude de I'in uence de la vitesse de chargement sur
des murs de contreventement. Des essais monotones croissants, cycliques et dynamiques sont
ealies. lls con rment une in uence de la vitesse sur le comportement des murs, notamment en
cyclique au I'on retrouve unecart de 25 % entre les essais lents (pasa pas) et rapides 20 mm/s.
Les essais sont peu ou pas epees (1 seul essai cyclique lent), ce qui, du fait de l'importante vari-
abilie expgerimentale, limite les conclusions que I'on peut en tirer. Neanmoins, d'autresetudes
comparant des essais monotones croissants quasi{statiguesa des essais cycliques dynamiques
(Dinehart et Shenton, 1998), ou dynamiques avec aceerogramme eel (Durhamet al., 2001),
montrent que les e orts maximaux sont du méme ordre de grandeur ( gure 4.1.b). Ceci malge
le fait que les essais dynamiques occasionnent des endommagements (dusa la epetition des
cycles) que n'engendrent pas les essais monotones.

La vitesse de chargement semble donc &tre un paranetre in uercant le comportement des
assemblages par connecteur mnetallique ou des ekments de structure. Malge tout, les essais
guasi{statiques sont beaucoup utiliees. En e et, bien que les niveaux d'e orts soient un peu
plus faibles en quasi{statique, ce type d'essais permet de connare le comportement approcte
d'un eement, beaucoup plus facilement que son comportement e ectif en dynamique. Il est
important de peciser que malge les etudes mentionrees ci{dessus, il est couramment admis
dans la literature que la vitesse de chargement n'in uence pas le comportement desekments
teses. Ce point est particulerement visible dans lesetudes de murs de contreventement cou-
plant I'exgerimental et le nunerique (cf. x4.2, p 72).

Dans le cadre detude du comportement parasismique deements de structure ou de struc-
turesa ossature en bois, on distingue deux types d'essais quasi{statiques : les essais monotones
croissants et les essais cycliques. lls sont cetailes dans les paragraphes suivants.

Essais monotones croissants

Il s'agit d'essais sous chargement strictement croissanta vitesse monotone, gereralement jusqua
rupture du specimen tese. Par abus de langage, on fait parfois ekrence dans ce documenta
ces essais sous le terme d'essais push{over. Ce type d'essais est le plus simplea mettre en place
et fournit des informations importantes sur les niveaux d'e orts et de deplacements admissibles
par le syseme, ainsi que sur son comportement (non lirearie). D'un point de vue normatif,

des nrethodes d'essais existent pour tester les assemblages (NF EN 26891, 1991) ou les murs de
contreventement (NF EN 594 (1996) et ASTM E 564 (2006)). Ces nethodes incluent chacune
un cycle de decharge/charge (entre 40 et 10 % de la charge maximale), a n de mieux appecier

le comportement du syseme pour des niveaux de charges tes probables au cours de la vie de
l'ouvrage.

Les essais monotones permettent d'obtenir des grandeurs telles que la raideur initiale et
la force maximale du syseme. lls permettent aussi la cetermination de la limite elastique dy
et du ceplacement ultime d,, sous eserve de e nir une nethode de determination de ces
parametres. On notera que du point de vue des Eurocodesdy, est le glissement limite etdy
le glissement ultime. L'allure caraceristique des courbes force{teplacement d'essais monotones
pour des assemblagesa connecteurs netalliques ou desekments de structurea ossature bois a
ek pesente au x3.2 (p 49). On en retient les deux points suivants :

Il 'y a pas de seuil de plasticie nettement e ni. Le passage d'une zone de deformation
elastiqguea une ceformation plastique est progressif, la cetermination de la limiteelastique
est donc particulerement ardue. On trouve dans la literature plusieurs methodes visant
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au calcul dedy, on peut citer celles de Karacabeyli (Karacabeyli et Ceccotti, 1996), du
CEN (NF EN 12512, 2002), du CSIRO (CSIRO, 1996), la methode Equivalent Energy
Elastic-Plastic (EEEP) (ASTM E 2126, 2007), ou encore celle de Yasumura (Yasumura
et Kawai, 1997). Une etude comparative a et ealie par Munoz et al. (2008), elle
montre que les nethodes produisent des esultats tes disparates. Bien que la nmethode de
Yasumura semble fournir les esultats les plus colterents, les auteurs ne se prononcent pas
sur le choix d'une nethode, du fait du volume de donrees relativement faible.

Le caracere ductile des sysemesetudes engendre une partie post-pic peu marqiee par
la perte d'e ort. Le méme type de probeme que pour dy se pose alors poud,. Ce sujet
est beaucoup moins traie dans la literature. On mentionne tout de méme la nethode
d'essai ISO 21581 (2010) qui fournit deux rmethodes de determination ded,. La premere
s'ineresse aux cas de rupture fragile (peu fequent pour des eements de structures a
ossature en bois) en e nissantd, comme le ceplacementa la rupture. La deuxeme xe
un criere de 20 % de perte de esistance en partie post-picd, vaut le deplacementa ce
niveau d'e ort. Les valeurs de d, sont gereralement assez variables, car les spcimens sont
chargesa l'extréme, ce qui "active" toutes les variabilies.

Dans le cadre de letude du comportement parasismique d'un syseme, les essais monotones
ne peuvent étre vus que comme une premere approche, permettant d'appehender un com-
portement et des niveaux d'e orts mal connus. Sous sollicitations sismiques, un syseme oscille
autour de sonequilibre statique, en suivant un mouvement cyclique alterre. Le paragraphe suiv-
ant aborde donc les essais cycliques, qui de fait sont tes epandus dans lesetudes parasismiques
experimentales.

Essais cycliques

Les essais cycliqgues permettent d'obtenir des informations plus compétes qu'en push-over, no-
tamment au niveau des ptenonenes d'endommagement (cf.x3.2, p 49). Si ces essais se rap-
prochent du comportement sous sollicitation sismique, il n'en reste pas moins deux dierences
importantes. La premere est la vitesse de chargement, cep abordee en peambule de cette par-
tie. Le seconde concerne les "trajets" ou "historiques" de chargement, c'esta-dire levolution du
teplacement impose au specimen en fonction du temps. Sous sollicitations sismiques, levolution
teplacement{temps d'un syseme est leea I'acekrogramme d'entee, qui est akatoire et pesente
des cycles d'amplitudes et de fequences qui varient continuellement. De plus, cetteevolution est
proprea chaque sisme. Plutdt que de reproduire des historiques de chargement repesentatifs
d'un ®isme particulier, on construit des chargements moins complexes mais permettant tout de
méme d'observer les dierents prenonenes d'endommagement qui apparatront lors d'un ®isme.

De nombreux historiques de chargement cyclique sont proposes dans la literature et dans
les methodes d'essai eglementaire, on peut mentionner les plus fequemment rencontes : CEN
(NF EN 12512, 2002), ISO (ISO 16670, 2003), CUREE et SPD (ASTM E 2126, 2007), CEN
Near-Fault (CEN, 1995) ou encore le protocole propos par Heet al. (1998). Dans tous les cas,

il s'agit de epeter x fois des cycles d'amplitudesy, avec en gereral 1< x < 3 ety valant
successivement des pourcentages croissants d'une grandeur de etrence. Un cycle consiste, a
partir d'un ceplacement nul,a atteindre le ceplacement y dans un sens (on notera alorgl = y),
puis dans le sens oppoed = V) eta revenira deplacement nul. Le tableau 4.1 pesente
pour deux historiques de chargement (CEN et 1SO) le nombre de cycles et le pourcentage de
la grandeur de egrence (respectivementd, et dy). La gure 4.2.a pesente un exemple des
deux chargements engendes par les nmethodes CEN et ISO. On observe que le chargement ISO
propose une evolution plus progressive des amplitudes, méme si les deux chargements restent
relativement similaires.
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EN 12512 ISO 21581
Pas | Nbr Cycle | % dedy | Nbr Cycle | % ded,
1 1 25 1 1,25
2 1 50 1 2,5
3 3 75 1 5
4 3 100 1 7,5
5 3 200 1 10
6 3 400 3 20
7 3 600 3 40
8 3 800 3 60
9 3 1000 3 80
10 3 1200 3 100

Tableau 4.1: Amplitudes des chargements cycliques

(a) Chargements : Evolution ceplacement{temps (b) Reponses : Evolution force{deplacement

Figure 4.2: Comparaison exgerimentale de deux historiqgues de chargement sur un mur

La gure 4.2.b pesente les eponses exmerimentales du syseme (il s'agit ici d'un mur
de contreventement) pour chacun des chargements. En gardanta l'esprit que la variabilie
experimentale est importante, on peut tout de méme observer que le chargement CEN entrame
une perte de esistance brutale entre le premier et le deuxeme cyclea chaque amplitude. Ce
n'est pas le cas pour le chargement ISO, qui pesente en revanche un nhombre pluselewe de cycles
pour atteindre chaque amplitude. Ces deux phlenonenes semblent ici sequilibrer de manerea
produire des rupturesa des deplacementsequivalents. |l est clair que la eponse d'unekment
de structuresa ossature en bois est cependante de I'historique de chargement, comme le con-
cluent Gatto et Uang (2003), apes comparaisons exgerimentales des protocoles CUREE, CEN
Near-Fault, ISO et SPD. Ces chargements nétant de toute manere pas repesentatifs d'un com-
portement sismique, ce point n'est pas primordial, il s'agit en fait de s'assurer que les dierents
prenonenes d'endommagement qui se produiront lors d'un ®isme soient observables. Les deux
historiques de chargement compaes ci-dessus permettent cela, car le nombre de cycles jusqua
rupture n'est ni trop faible (3 ou 4 cycles ne permettraient pas de bien observer les ptenonenes
d'endommagement), ni trop fort (une cinquantaine de cycles entraineraient une rupture en fa-
tigue pematuee). Sous chargement sismique, un syseme subira enormrement de cycles de
petites amplitudes pour quelques cycles de grandes amplitudes, He al. (1998) insistent donc
sur le fait que dans un but devaluation desekments de structuresa ossature en bois, les essais
cycliques sont tes curitaires.
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4.1.1.2 Essais pseudo{dynamiques

Les essais pseudo{dynamiques, comme leur nom l'indique, sont un intermediaire entre les es-
sais quasi{statiques et dynamiques. lls sont ealis avec des vitesses similaires a celles des
essais quasi{statiques, mais on les distingue de ces derniers pour deux raisons. D'abord, ils
permettent la prise en compte des plenonenes dynamiques que sont les forces d'inertie et
d'amortissement visqueux. Ensuite, il s'agit d'une approche couplant un essai experimental et
un mocele nurrerique. La mise en place du specimen sur le banc d'essai est similaire aux essais
guasi{statiques. La dierence tient dans la commande du ou des \erins hydrauliques, qui est
e niea partir du mocele nunerique. Celui-ci permet de calculer et de prendre en compte les
prenorrenes dynamiques. Un essai se ceroule de la manere suivante (on note l'indice des pas
de temps) :

Le mockle nunerique ecugere les valeurs des e orts F" mesues sur le sgecimen.

A partir de F" et de a"*! (I'acekration en entee), le mockle esout lequation de la
dynamique (cf. x1.2.1, p 28) et fournit la valeur du ceplacement d"*1 .

Le ceplacement d"*! est applique au specimen.

L'approche pseudo{dynamique permet donc devaluer le comportement du sgecimen sous
chargement sismique, ce qui est fondamentalement dierent des essais quasi{statiques. Les es-
sais dynamiques (voir paragraphe suivant) permettent aussi d'obtenir ce type de esultats, mais
pour des colts beaucoup plus importants. La mise en place des essais pseudo{dynamiques est
toutefois relativement complexe, et recessite une bonne matrise des approches experimentales
et nunreriques. Les esultats sont ainsi conditionres par la qualie du mocdele nunerique, cense
repesenter les pkenorenes dynamiques qui n'ont pas lieu dans le specimen, du fait de la faible
vitesse de chargement.

4.1.1.3 Essais dynamiques

Les essais dynamiques visenta soumettre un sgecimena une sollicitation sismique, de manerea
reproduire le comportement de celui-ci lors d'un ®isme eel. Les moyens d'essais sont conequents
et colteux, car il s'agit de tables vibrantes capables de porter une structure de genie civil et de
se mouvoir avec rapidie et pecision, a n de simuler un tremblement de terre. Les principales
caraceristiques des tables vibrantes sont leur taille, leur nombre deddl, leur masse utile, leur
course maximale et leur fequence maximale. On observe dans les paragraphes suivants trois
aspects particuliers concernant des essais dynamiques,a savoir la ®lection de signaux d'entee,
le ceroulement des essais et les moyens de mesures utilies.

Acetrogramme

Si un essai dynamique permet de tester un sgecimen sous sollicitations sismiques de manere plus
ealiste que les essais quasi{statiques, il n'est reste pas moins un probeme majeur : les actions
sismiques sont fortement akatoires, de sorte que chaque isme est unique. Le choix d'un signal
est donc uneetape cruciale, et fait appela la sismologie. Les dierents types d'acekrogrammes
evolution acekration{temps au niveau du sol) ontet aborces au x2.3.1 (p 40). Une fois le
signal slectionre, il est fequent de le modi era 'aide d'un coe cient d'ampli cation , tel que

le signal e ectivement imposa la table vibrante soitegala a(t), aveca(t) l'acekrogramme.
Cela permet par exemple de passer un signal de faible amplitude pour observer le comportement
dynamique du specimen, puis un signal de plus forte amplitude a n d'engendrer sa ruine. Le
choix des acekrogrammes est de plus in uene par le nombre d'essais ealisables. On a vu
dans la partie concernant la eglementation que les nethodes de dimensionnement par analyse
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temporelle (dynamique) doivent étre ealises pour au moins 3 acekrogrammes distincts. Cela
a n de couvrir un minimum de possibilies quant au contenu des acekrogrammes. Neanmoins,
plusieursetudes montrent que pour un senario >e, le nombre d'acekrogrammes synttetiques
a envisager pour assurer la convergence de la moyenne des indicateurs sismiquBgdk Ground
Acceleration, intensit d'Arias, etc.) est bien pluselee, de I'ordre de 10a 30 selon les indicateurs
et les senarios (Humbert (2010), Viallet et Humbert (2007), Pousseet al. (2006)).

On peut distinguer deux approches principales menanta des essais dynamiques :

Validation : Elle consistea valider le sgecimen visg{vis du risque sismique, c'estp{dire
a \eri er qu'il esiste biena un niveau de risque sismique & ni.

Etude : Elle consistea ealiser ces essais pour observer le comportement dynamique des
specimens, mais aussi, dans la plupart des cas,a valider un mocele nurrerique.

C'est la seconde approche que l'on retrouve largement dans la literature. Le nombre
d'essais néetant jamais teselewe (1 ou 2 la plupart du temps), les acekrogrammes naturels
sont privieges car cep disponibles. Les signaux les plus fequemment utilies sont ceux de
Hyogo-Ken Nambu (Kobe, 1995), Landers (1992), Loma Prieta (1989), Northridge (1994) et
El Centro (1940) dont on trouve trace dans Foliente (1995), Richard (2001), Folz et Filiatrault
(2004b), Judd (2005), Yasumuraet al. (2006), Christovasilis et al. (2008) ou Li et al. (2012b). Ce
n'est que pour desetudes nuneriques qu'un plus grand nombre d'acekrogrammes est recessaire,
Ceccotti et Sandhaas (2010) utilisent ainsi 8 acekrogrammes naturels alors que Schadle et Blass
(2010) compktent ses 9 acekrogrammes naturels par 10 syntretiques.

Ceroulement des essais

Dans une approche de validation, le ceroulement consiste simplementa soumettre le sgecimena
l'acekrogramme lectionre eta \eri er sonetat  a posteriori. L'approche detude est plus com-
plexe, car a n d'obtenir un maximum d'informations, un sgecimen est soumisa une succession
d'acekrogrammes. Dans la plupart des cas, il s'agit du méme acekrogramme qui est epeea
des ampli cations dierentes. De plus, les modes propres du specimen sont mesurables en le sol-
licitant par un bruit blanc, c'esta-dire une sollicitationa petites amplitudes couvrant I'ensemble

de la bande de fequences. Dierentes nethodes permettent d'estimer le taux d'amortissement,
par exemple la nethode d'a aiblissement (cecement logarithmique (Paultre, 2005)) sur la
eponse du specimen en egime libre. La table vibrante met en mouvement le sgecimen puis se
blogue de manere nette, les forces d'inertie entrament alors le sgecimen dans un mouvement
d'oscillations libres alors que les forces d'amortissement eduisent progressivement I'amplitude
des oscillations jusqua un retoura lequilibre statique.

Moyens de mesure

Les acekrometres sont des capteurs particulerement adapes aux mesures lors d'essais dy-
namiques. D'abord, ils permettent la mesure de l'acceekration (dont on ceduit la vitesse et le
teplacement). Ensuite ils ne recessitent pas de point xe de etrence, au contraire d'un capteur
de ceplacement de type LVDT (Linear Variable Di erential Transformer , capteur electrique
de ceplacement lireaire). Cette facilie d'utilisation est un atout visa-vis d'une xation sur

un sgecimen, lui méme dep positionre sur une table vibrante. Neanmoins, les capteurs de
teplacement n'en sont pas moins utilisables, de manere par exemplea compekter les donrees
en des points de mesures faciles d'aces.

4.1.2 Echellesetudees

On s'ineresse dans cette partie aux esultats et conclusions issues des dierentesetudes experi-
mentales cecrites dans la literature. Pour plus de lisibilie, les trois echelles detudes des
structuresa ossatures en bois sont distinglees.
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4.1.2.1 Connecteurs netalliques

L'analyse des essais exgrimentaux sur connecteurs netalliques retient gereralement assez peu
I'attention des auteurs, car ces essais sont dans la majorie des cas destiresa fournir des donrees
d'entee a un mockle nunerique dekment de structure. Les etudes paranetriques, visanta
identi er I'in uence des nombreux paranetres sur le comportement des assemblages, sont ainsi
rarement entreprises. De plus, seules les pointes de contreventement, utilisees dans les murs
pour lier les panneauxa l'ossature, sont eellement I'objet de tests, du fait leur grande in uence
sur le comportement des murs. Il convient donc d'insister sur le travail eali® dans le cadre
du projet CUREE (Consortium of Universities for Research in Earthquake Engineering), en
particulier letude de Fonseca et al. (2002). Dans le but d'obtenir une importante base de
donrees sur le comportement des connecteurs netalliques, de nombreux essais en push-over et
en cyclique ontet eali®s sur une cinquantaine de con gurations d'assemblages panneau{bois.
Les variables sont le type (pointes, agrafes et vis) et les dimensions des connecteurs, la densie
et lepaisseur des panneaux, l'orientation des bres du bois par rapport aux sollicitations, la
longueur de peretration des connecteurs, la peretration de la téte des pointes dans les panneaux
et la distance au bord. Malge le nombre important de con gurations dierentes, le nombre
eleve de variables limite I'analyse de I'in uence de chacune d'elles. Ainsi, aucune conclusion
sur I'e et du type de connecteur, du dianetre des pointes, de la longueur de peretration, de

la densie des panneaux ou de leurepaisseur ne peut étre retenue. Les esultats montrent que
I'e et de la direction de chargement par rapport aux bres du bois est regligeable, ce qui rejoint
I'Eurocode 5 (NF EN 1995-1-1, 2005) qui ne prend pas en compte lI'angle de chargement pour
des pointes de moins de 8 mm de dianetre. Les deux variables restantes montrent en revanche
une in uence sur le comportement de l'assemblage :

Distance au bord (db): Il s'agit de la distance entre le connecteur et le bord le plus proche
du panneau (gure 4.3.a). Lorsque l'e ort est colireairea la direction de cette distance,
seul une faible zone du panneau est chargee de transmettre I'e ort. Ainsi, pour de faibles
distances au bord, une ruine pecoce des assemblages peut se produire par rupture fragile
du panneau (gure 4.3.b). Les essais ontet eali®es pour 3;2 < db < 50 mm. La force
esistante maximale des assemblages est du méme ordre de grandeur podb > 10 mm,

et diminue fortement pour db < 10 mm. Pourdb = 3;2 mm, cette force vauta peine
50 % de cellea 50 mm.

(a) Distance au bord (b) Rupture fragile du pan-
neau (Fonsecaet al., 2002)

Figure 4.3: In uence de la distance au bord

Overdrive : Il s'agit du terme anglais cesignant I'enfoncement de la téte d'une pointe dans
le bois. La téte d'une pointe ne doit normalement pas geretrer le bois, mais un charpentier
tropenergique ou une pointeuse mal egee tenda rendre ce pfenorrene assez courant. Or la
esistance de I'assemblage cepend en partie de la longueur du connecteur dans le panneau,
c'esta-dire, normalement, lepaisseur du panneau. Une pointe enoverdrive engendre donc
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un assemblage moins esistant. Jones et Fonseca (2001) montre que la eduction d'e ort
est proportionnellea la profondeur de I'overdrive et Zacher et Gray (1989) arme qu'en
dynamique, les pointes enoverdrive pesentent des ruptures pecoces.

Il convient de conclure cette partie sur lesetudes experimentales au niveau des connecteurs
sur les modes de ceformation et de rupture des pointes. La theorie de calcul de ces assemblages
(Johansen, 1949) cecrit trois modes de ceformation : lecrasement du bois, une rotule plastique
(gure 4.4.a) ou deux rotules plastiques ( gure 4.4.b) de la tige netallique (pointe, vis ou agrafe).

Le terme rotule plastique cecrit la deformation plastique de la tige d'acier, gereralement en un
endroit tes locali® de la pointe. Etant donre les dianetres relativement faibles couramment
utilises pour les pointes de contreventement, les modes de deformation sont gereralement d'une
ou deux rotules plastiques, ce qui doit permettre une bonne dissipation denergie. Les essais
experimentaux montrent reanmoins des plenonenes suppementaires, qui accompagnent les
ceformations plastiques de la tige :

Arrachement : Il s'agit de I'arrachement progressif de la pointe depuis le montant en
bois. Se produisanta grands deplacements, ce plenormene peut conduirea une ruine de
l'assemblage.

Reretration . 1l s'agit de la peretration de la téte de la pointe dans le bois. Se pro-

duisant aussia deplacements relativement importants, cela peut conduirea une ruine de
l'assemblage si la téte de la pointe traverse compktement le panneau.

(a) 1 rotule plastique (b) 2 rotules plastiques

Figure 4.4: Deformation d'une pointe (He et al., 1998)

En plus des modes de ruptureevoqles ci{dessus, Gatto et Uang (2003) et Het al. (1998)
mentionnent le mode de rupture par fatigue du connecteur lors d'essais cycliques. Ce dernier
est tes fequemment obsene lors d'essais exgrimentaux sur les connecteurs, mais aussi lors
d'essais dynamiques sur des murs de contreventement (Dujiet al., 2004).

41.2.2 Eéments de structure

Les essais sur les murs de contreventement sont de loin les plus repesenes dans la literature.
Pas moins d'une trentaine detude ontet epertorees par de Lindt (2004). Comme pour les
essais sur connecteurs, les essais murs sont gereralement ealies dans le cadre d'une approche
couplant I'exgeriencea la mocelisation nunerique, et ne font ainsi pas souvent I'objet d'une anal-

yse approfondie. Parmi les autresekments de structure, les planchers sont l'objet de quelques
essais experimentaux, alors que les essais sureements de toiture sont tes rares.

Murs de contreventement

Les murs de contreventement sont gereralement I'objet de chargements quasi{statiques. Les
principaux parametresetudes de manere expgerimentale concernent la distance entre les pointes
de contreventement, le chargement vertical et I'ancrage au sol.
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Couturage : Le couturage est la distance entre les pointes de contreventement le long du
contour des panneaux. Gereralement de 150 mm, cette distance peut &tre eduite pour
renforcer la esistance du mur. C'est ce que \eri e Premov et Kuhta (2009), en utilisant
des essais experimentaux pour valider une nethode de calcul nurerique.

Chargement vertical : Ce chargement est fequemment mis en place a n de reproduire
les descentes de charges que les murs transmettent en conditions eelles. L'e et de ce
chargement sur le comportement du mur peut &tre important. Neanmoins, c'est la combi-
naison du chargement vertical et du type d'ancrage exerieur qui a eellement une in uence
sur le comportement du mur. On aborde donc ces deux aspects dans le point suivant.

Ancrage exerieur  : Il s'agit du connecteur netallique reliant les montants exerieurs des
murs aux fondations. Dans un mur sollicie en cisaillement, I'un des montants exerieurs
est soumisa une contrainte de compression et l'autre a une contrainte de traction. A
I'extemit inkrieure de ce dernier, un connecteur netallique doit empécher le soukvement
du montant, c'esta-dire la ®paration entre le montant et la traverse basse. Le chargement
vertical entre alors en jeu, car il sollicite 'ensemble des montants en compression. De fait,
un ancrage exterieur esistant sera recessaire s'il n'y a pas de chargement vertical, et
facultatif si le chargement vertical est su sant pour compenser les e orts de traction dans
les montants (Dean et Shenton, 2005).

Pour une meilleure compehension de l'importance des ancrages exerieurs, on peut se
etrera la cecomposition des types de deformation illustee gure 3.2 (p 49). Les esultats
exerimentaux montrent que les comportements en cisaillement et en exion sont inckependants
des charges verticales et des ancrages au sol. En revanche, ces derniers in uencent grandement
le mouvement de corps solide, d'al un possible e et sur le comportement global du mur.

Les essais dynamiques sur mur de contreventement sont
assez peu nombreux dans la literature. La capacie des
tables vibrantesa tester des structures enteres en est sans
doute une des raisons principales. Les campagnes d'essais
dynamiques sur murs de contreventement pesenes dans la
literature sont toutes, a notre connaissance, bases sur le
principe d'une ossature netallique articuee ( moving frame).
Comme le sctematise la gure 4.5, l'ossature articukee porte
la masse et en transfert les forces d'inertie au mur, tout en
assurant un mouvement dans le plan. En cas de rupture
du mur, cette ossature permet aussi que la masse ne chute
pas sur la table. On peut distinguer deux types de banc
d'essais avec ossature articuee. Ceux qui ne sollicitent le
mur que par les forces d'inertie et ceux qui, par un syseme de
cables tendus entre la table et le sommet du mur, simule aussi
un chargement vertical sur le mur. la encore, il n‘est pas
propose danalyse cetaile des esultats d'essais, les etudes
etant avant tout destireesa valider un moatle nunerique (Stewart (1987) et Dolan (1989)) ou
a comparer dierents types de chargement (Yamaguchi et al. (2000) et Durham et al. (2001)).

Figure 4.5: Essais dynamiques
avec ossature articuke

Plancher

Dans beaucoup detudes sur le comportement parasismique des batimentsa ossature en bois,
les planchers sont consicees comme etant tes voir in niment rigides. De fait, les essais
experimentaux sur ces sysemes sont peu nombreux. On mentionnera tout de méme Yasumura
et al. (2004), qui pesentent des essais pseudo{dynamiques sur un plancher reposant sur deux
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murs et avec une charge appliguee en un seul coin. Les esultats con rment le retour d'exgerience
post-sismique du sisme de Hyogo-Ken Nambu (Kobe, 1995), en montrant que les planchers clas-
siques japonais sont peu rigides. Cela empé&che une bonne distribution des e orts sur les murs
inerieurs, ce qui conduita d'importantes concentrations de contraintes en certains points de la
structure. Uneetude particulerement compkte est propose par Filiatrault et al. (2002a). Les
pararetres tels que le couturage, le blocage des panneaux aux extemies et l'utilisation de colle
sontetudes experimentalement. L'e et du couturage et du collage est peu signi catif, car les
contacts entre les panneaux jouent un réle important. En revanche, le blocage des panneaux sur
le contour renforce consicerablement le plancher.

Toiture

Beaucoup detudes sur le comportement des toitures s'ineressenta leur comportement sous
charges verticales. Lesetudes sous chargements horizontaux sont plus rares. Ce point netant
pas l'objectif premier de cette ttese, on renvoie le lecteur inerese aux travaux de Humbert
(2010) et Davenneet al. (2011).

4.1.2.3 Structure

A lechelle d'une structure, le nombre d'essais experimentaux est relativement limie. |l s'agit
dans la majorie des cas d'essais dynamiques sur table vibrante, puisqu'il "su t" de construire

la structure sur la table. Il existe reanmoins des essais quasi{statiques, on distingue donc les
deux cas ci-dessous.

Essais quasi{statique

Foliente et al. (2000) et Paevereet al. (2003) font part d'une cemarche exgerimentale origi-
nale. Une maison d'un niveau en forme de L repose sur des capteurs de force (mesures tri{
dimensionnelles). Un erin permet d'appliquer un chargement en un point donre de la structure
et les transferts d'e orts jusqu'au sol (capteurs), peuvent étreetudes. Le support du \erin est
pevu de manerea étre facilement cepla®, ceci a n d'appliquer son chargement en dierents
points de la structure. D'abord limiee au domaineelastique, letude consistea ealiser un essai
cyclique jusqua rupture. La charge est appligiee par deux \erins en haut des murs, l'una
I'extemie et l'autre au milieu d'un des murs, de facona forcer une torsion de la structure.
Levolution force{ceplacement de cet essai est d'ailleurs reprise gure 3.1.c (p 48). Les esultats
de cet essai sont riches en informations :

Les prenonenes de transfert d'e orts par la toiture sont importants, et permettent de
distribuer une part non regligeable d'e ortsa I'oppos du point de chargement.

Le diaphragme horizontal forme par la toiture se deforme de l'ordre de 15 mm (sur une
longueur de 11 m). Dans le méme temps, les murs se ceforment de 120 mm au point de
chargementa 40 mma l'oppos. Le diaphragme horizontal est donc, dans ce cas, rigide
par rapport aux murs.

L'estimation de levolution force{deplacement du diaphragme horizontal montre un com-
portement fortement non lireaire, comparablea celle d'un mur avec des boucles d'hyseesis
plus pinees. D'un point de vue sismique, cela se traduit par une dissipation denergie qui
peut &tre ineressante.

La non{synetrie de la maison entrane des ceplacements non regligeables dans la direction
orthogonale au chargement. Pour un ceplacement de chargement dans la directioX de
120 mm, le eeplacement maximal dans la directionY est d'environ 20 mm. Les dimensions
de la maison sont 11 9 m.
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Essais pseudo{dynamiques

On trouve assez peu de traces d'essais pseudo{dynamiques sur structuresa ossature en bois
dans la literature (Kawai (1998), Jones et Fonseca (2001), Richardet al. (2003), Yasumura

et al. (2004), Yasumura et al. (2006)). On peut envisager deux raisonsa cela : d'abord la
complexie du comportement desekments de structure, ou des structuresa ossature en bois, rend

le ceveloppement d'un mockle nunerique, qui soita la fois rapide et pecis, relativement di cile.
Ensuite, la egeret des ossatures en bois favorise, par rapporta d'autres types de maeriaux de
construction, leur mise en place sur des tables vibrantes pour des essais dynamiques.

Essais dynamiques

Les campagnes d'essais experimentaux dynamiques sur des béatiments a ossature en bois ne
fournissent gereralement pas beaucoup de cetails ou d'analyses sur le comportement de la
structure au cours de l'essai. Dans le cadre du CUREE notamment, les objectifs des essais
dynamiques etaient surtout de comparer les ceplacements aux limites eglementaires (Filia-
trault et al., 2002a), devaluer I'in uence desekements non structuraux (Fischer et al., 2001) ou
encore de valider une mocklisation nunerique (Folz et Filiatrault, 2004b). Certains essais ont
reanmoins mis enevidence le plenonene de torsion pour les batiments posedant une grande
ouverture au rez{de{chausee (Mosalamet al., 2003), ou encore le fait qu'un batiment corcu
de mangere synetrique peut étre sujeta un prenonene de torsion sous sollicitations bi{axiales
(de Lindt et al., 2010b). Ces essais permettent aussi d'obtenir des informations sur les modes
propres de la structure. Une des principales informations est que le mode fondamental des struc-
tures est dominant. Cela s'explique bien par la concentration importante des masses dans une
structurea ossature en bois. En e et,a lechelle de I'ouvrage, la masse des murs est regligeable
(un mur de 2;4 m de longueur pese une centaine de kilogrammes, dans un batiment en R+1,
l'ordre de grandeur de la charge gu'il supporte est de 3000 kg). Cette concentration des masses
tenda eduire le nombre de deges de libere ( ddl) e ectifs de la structure, et donc eduire son
nombre de modes propres. Pour des batiments de faible hauteur (un ou deux niveaux), le mode
fondamental est donc dominant (Cameloet al., 2002). Un essai sur une structurea ossature en
bois en R+5 (de Lindt et al., 2010b) montre que la periode fondamentale tenda augmenter avec
la hauteur (ce qui est attendu), mais ne fournit pas d'informations sur les autres modes de la
structure.

4.2 Etudes nuneriques

L'analyse nurrerique d'une structurea ossature en bois sous sollicitations sismiques est un do-
maine relativement complexe, notamment du fait de la multitude deements (principalement les
assemblages) participants activementa son comportement global. La nmethode de mocklisation
par approches multiechelles, particulerement adapte pour traiter ce type de probemes, et
les lois de comportement hyseetique dedeesa la repesentation des ptenonenes dissipatifs
des structures a ossature en bois, ontet abordees dans le chapitre peedent. On pesente
dans cette partie les dierents types de moctles et les hypotleses de mocklisation des etudes
nuneriques de structuresa ossature en bois sous sollicitations sismiques. Pour cela, on distingue
les mockles dekments de structure et de structures enteres.

421 Eements de structure

La moctlisation nurrerique deements de structure traite en tes grande partie des murs de
contreventement, ce qui rejoint la tendance obsenee pour les essais experimentauxa cetteechelle.
Les planchers font I'objet de raresetudes nuneriques, et leur mocklisation est souvent simpliee.
Le cas des toitures est encore moins souvent traie, il ne I'est d'ailleurs pas dans cette partie, et
I'on renvoie aux travaux de trese de Humbert (2010).
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4.2.1.1 Murs de contreventement

On rappelle que dans le cadre d'une approche multiechelles, deux types de mocdeles de murs
de contreventement sont distingles : les moctles cetailes et les mockles simplies €ements
macro). Les premiers moctlisent nement tout les constituants d'un mur. lls permettent
letude de prenonenes internesa un mur mais peuvent étre nuneriquement "lourds”, ce qui
empéche leur utilisationa lechelle d'une structure. Lesekments macro sont simples et par-
faitement adapesa lechelle de la structure compéte, leur limiteetant a contrario la capacie

a bien moctliser le comportement d'un mur dans toute sa complexie (cisaillement, exion,
soukvement des ancrages, comportement hors plan).

Il existe deux approches de moctlisation pour les moctles de murs cetailes. La premere
consistea mockliser directement tout ce qui constitue le mur dans la ealie. Ainsi, l'ossature,
les panneaux et les clous sont respectivement mocklies par deseements poutres, desekments
coques ou plagues et desekments non lireaires ceveloppges particulerement pour letude. La
deuxeme approche consistea utiliser des fonctions de forme pour ramener I'ensemble des e orts
et des deplacements sur un nombre de n uds eduit. Cette approche, plus complexea mettre en
place, permet des gains de temps de calcul non regligeable. On peut voir cette approche comme
un intermediaire entre les mockles cetailes "complets” et les moctles simplies. Ces moctles
sont respectivement appeks "cetaile n" et "cetaile intermediaire” par la suite.

Figure 4.6: Sclema d'un mur de contreventement et zoom sur les liaisons P2F, F2F Angle et
F2F Nail
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La gure 4.6 pesente le sckema de principe d'un mur de contreventement et permet de
poser des termes largement repris par la suite. Ce mur est compo d'une ossature (traverses
et montants), de panneaux et de connecteurs netalliques. La gure 4.6 montre aussi les trois
types d'assemblages que l'on trouve dans un mur. Les liaisons entre les panneaux et l'ossature
(Panel To Frame: P2F) sont ealiees par des pointes, des agrafes ou des vis. Les liaisons entre
ebkments d'ossature sont ealiges par des pointes Frame To Frame Nail: F2F Nail) ou des
pointes plus uneequerre Frame To Frame Angle: F2F Angle).

Mocle cetaié n

La mocklisation cetailee d'un mur de contreventement consistea moceliser leseements d'ossa-
ture par deseements poutres et les panneaux de contreventement par deseements plagues ou
coques. Un comportement lireaire est a ecea cesekments. Les assemblages par connecteurs
netalliques focalisent 'attention dans le domaine parasismique, car ce sont eux qui fournissent
au syseme sa capacit a dissiper lenergie sismigue. Ces assemblages sont mocklises par un
ebmenta deux n uds assimilablea un ressort. Dans le cas des liaisons P2F, cetekment lie
un nud de l'ossaturea un nud de la plaque et son comportement est ¢ ni par une loi de
comportement hyseetique (cf. 3.2, p 49). Dans le cas des liaisons F2F, il lie les nuds de
deux eements d'ossature distincts. Deux types de comportement peuvent étre a ecesa ces
liaisons. Soit les liaisons sont rotukes (Andreason et Tissel (1994), Folz et Filiatrault (2001),
Judd (2005), de Lindt et al. (2010a)), lémenta deux nuds peut alors étre remplae par
une liaison cirematique. Soit les liaisons sont assimiesa des ressorts lireaires (Gupta et Kuo
(1985), Fulop et al. (2006), Ayoub (2007), Xu et Dolan (2009a)), voir bilireaires (Richard, 2001).
Certains moctles prennent aussi en compte le contact entre les panneaux, c'est notamment le
cas de Vesshyet al. (2010) dont c'est le sujet detude. lls montrent que si la distribution des

e orts internes peut &tre signi cativement a ecee par les contacts entre les panneaux (pour des
chargements monotones), I'in uence de ce ptenonene sur la raideur et la capacit esistante du
mur est regligeable. Cette conclusion rejoint celles de Andreason et Tissel (1994) et Richard
(2001), qui ont d'abord moctlise ce ptenonene avant de le retirer de leur moctle.

On voit que les dierents moctles cetailes ns de murs de contreventement sont construits
de mangeres tes similaires. Ce sont donc principalement les lois de comportement hyseetiques
a eckees aux liaisons P2F, qui dierencient les mocdeles de mur. Un autre aspect joue reanmoins
un réle important, il s'agit des probemes induits par I'utilisation d'une loi de comportement
unidirectionnelle pour moctliser une pointe dans un moctle plan. En e et, pour chaque liaison
P2F, les noeuds de l'ossature et du panneau posedent deux deges de libertll) en translation.
Une loi unidirectionnelle ne fournit la relation force{ceplacement que pour 1 ddl, il n'est donc
pas possible de moctliser la liaison en utilisant une seule loi. Ainsi, la nethode la plus simple
est d'a ecter deux fois la loi de comportementa la liaison, une fois pour chaqueddl. La
limite de cette approche est que la force totale dans la liaison est surestimree dans les directions
intermediaires (quand les deplacements selon les deuxidl sont non nuls). Les travaux de Richard
et al. (2002) ont mis enevidence qu'au cours d'essais cycliques ou dynamiques, la direction de
chargement d'une liaison P2F est globalement constante. Cette remarque lui a permis d'orienter
le repere dans lequel cecomposer le ceplacement entre les deux nuds. En orientant 'un des
axes du repere dans la direction principale, en ayant le deuxeme axe orthogonal au premier, le
comportement global de la liaison tend vers le comportement unidirectionnel de la loi. Cette
approche aet utilie ensuite par Judd (2005), qu'il a nomne oriented spring pair model

Mocle cbtailk internediaire
Cette approche de niveau internediaire est moins utiliee que la moctlisation cetailee ne de
mur de contreventement, sans doute a cause de sa di cule de mise en uvre. Elle consiste
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a eduire le nombre de nuds dans le mockle a n de eduire la taille de la matrice de raideur

et donc les temps de calcul. Un maillage "alege" est ainsi cee, ne comportant que les n uds
des extemiks des poutres et des coins des plagques. Les nuds des poutres et des plaques
correspondants aux clous ne sont pas moceliges, en revanche, leur position est connue. A chaque
instant du calcul, les operations suivantes sont ealiees :

Pour un connecteuri reliant un point de l'ossaturea un point de la plague, on calcule la
position des points Ppoye €t Ppjaque @ PATN des positions des n uds de la poutre et de
la plaque, ainsi que des fonctions de forme propresa chaqueeement.

A partir de P‘Loutre et Pé,aque et de la loi de comportement a ecee aux assemblages, on

peut calculer la force esistante F; et la raideur de I'assemblageK ;.

L'ensemble desF; est projee sur les nuds du mocele par l'intermediaire de matrices
de rotation et de fonctions de forme. Il en va de méme pour les raideur&;. On a
ainsi "condens" I'e et des connexions entre l'ossature et les plaques sur quelques n uds
seulement.

Le code de calcul peut alors assembler la matrice de rigidie, qui est alors bien plus petite
que si le maillage avait mocelise chaque clou par une liaison entre deux n uds.

Le processus cetaile ci-dessus est certes relativement compligie a mettre en uvre, voir
parfois impossible pour des codes de calcul commerciaux, mais le gain de taille de la matrice
de rigidie peut justi er une telle approche. C'est le cas notamment de Kasal et Leichti (1992),
Tarabia et Itani (1994) et Richard (2001), qui ont mis en uvre cette approche pour des raisons
de temps de calcul. On notera qua lepoque de Richard (2001), le ceveloppement des moyens
informatiques l'avait contrainta developper cette nethode. Aujourd'hui, pour un méme mur de
contreventement, un calcul avec un maillage cetaile n est plus rapide que ne letait le calcul avec
un mur cetaile internmediaire de Richard. Christovasilis et Filiatrault (2010) et Christovasilis
(2010) ont utilie cette approche dans le but d'avoir un moctle peu avare en temps de calcul
mais tout de méme capable de mocktliser la exion, le cisaillement, le mouvement de corps
solide dtra la deformation des ancrages ainsi que la exion hors plan du mur. Ce moctle est
compaea un mockle simplie ne mocelisant que le cisaillement. Sur certains essais, les deux
moceles se comportent de manere comparable, sur d'autres, le mocele cetaile est plus proche
des esultats experimentaux. Malheureusement, I'analyse des plenonenes mis en jeu (ou non),
et donc l'inerét de les moctliser dans uneement simplie ne sont pas aborces.

Moctle simplie

Un moctle simplie est unekment simple capable de rendre compte du comportement d'un
mur de contreventement. Lesekments macro les plus simples ne sont capables que de repro-
duire le comportement d'un mur en cisaillement (1ddl). Dans ce cas, leEment macro est un
quadrilaere compos de barres inceformables articueesa leurs extemies. Le comportement

en cisaillement est mockeli® une loi de comportement hyseetique dont le ceplacement est la
dierence de deplacement entre les n uds hauts et bas de leement macro. Ce type deement

est de loin le plus utiliee (Foliente et al. (1996), Richard (2001), Ceccotti et Karacabeyli (2002),
Filiatrault et al. (2002b), Folz et Filiatrault (2004a) et Folz et Filiatrault (2004b), Yasumura

et al. (2004), Xu et Dolan (2009a) et Pang et Rosowsky (2010)). Il est aussi possible d'avoir
une loi de comportement ecrite en terme dévolution moment{rotation. Dans ce cas, la loi
est impemente dans les liaisons rotules de leement macro (Ceccotti et Sandhaas, 2010). Des
moctles plusevolies deements macro permettent de prendre en compte la exion du mur (dans
son plan). Dans ce cas, leement macro est constitle de I'ossature bois et des panneaux (les
en leurs coins par des rotules) et le comportement en cisaillement est mockli®e par des ressorts
diagonaux, qui sont egis par la loi de comportement. De cette manere, lelasticie de l'ossature
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est prise en compte et permet la exion du mur. Cette approche aet utiliee par Collins et al.
(2005a). Kasal et Leichti (1992) a aussi cevelop@e un moctle macro avec ossature, ce qui per-
met detudier le comportement en exion (plan et hors plan), cisaillement, compression et méme
torsion.

Les lois de comportement utilisees dans les eements macro recessitent des paranetres
d'entee. Le processus de calage recessaire a I'obtention de ces paranetres peut étre fait di-
rectementa partir d'essais exggrimentaux ou de esultats de simulations nurreriques d'un mur
cetaile. On notera que dans tous les cas, le calage deseEments macro se faita partir de courbes
force{keplacement en cyclique. Neanmoins, dans de nombreux cas, leseements macro sont en-
suite utilises pour des calculs dynamiques alors que la validation en dynamique de cesekments
n'est,a notre connaissance, jamais aborcee dans la literature.

4.2.1.2 Planchers

Il est gereralement consicee que les planchers sont plus rigides que les murs. Ainsi, une con-
naissance partielle de leur comportement, se limitant souvent au domaine elastique, ne passe
pas forement par un moctle nunerique, car un mocele analytique peut sure (par exemple

le mocele de 'APA (2007)). A notre connaissance, seul Fuentest al. (2011) proposent un
modctle cetaile non lireaire de plancher de structurea ossature en bois. Dans ce mocle, les
solives, lisses de chamage et entretoises sont repesenees par desekments poutres et les pan-
neaux par desekments de type plague. Les connexions entre les panneaux et les membrures
sont mocklies par des ekments poutres, dont les proprees sont calibees pour reproduire
leur comportement expgerimental sous chargement monotone. De plus, les contacts entre les
panneaux sont mocklies an d'empécher les intergeretrations. La prise en compte des non
lirearies, des contacts et du calepinage des panneaux permettra des analyses plus pousees
gu'avec les mockles analytiqgues. A part letude de Fuenteset al. (2011), les planchers sont
ereralement mocklies par des moctles simplies, dont le but n'est pas letude du comporte-
ment de leement en lui{méme, mais la moctlisation de leément dans un moctle complet de
structure. On peut reanmoins citer Pang et Rosowsky (2010), qui proposent une mocklisation
simpliee des diaphragmes horizontaux par un mockle de poutre-ressort. La rigidie du di-
aphragme est directement releea la rigidie de la poutre centrale (les poutres aux extemies
sont rigides pour assurer la ceformation en paralelogramme du diaphragme). Yasumuraet al.
(2004) proposent de mockliser les diaphragmes horizontaux par deseements macro similairesa
ceux des murs et caksa partir d'essais speci ques. Ces deuxetudes concluent sur l'importance
de la rigidie du diaphragme sur les ceplacements obsenes aux dierents points de la structure.

4.2.2 Structure

Les mockles nunerigues de structure sont ealies par assemblage dekments macro. Les murs
sont mocklies par les eements simplies, limies gereralementa la moctlisation du cisaille-
ment du mur. La prise en compte des ouvertures (portes, fenétres) est geee de deux maneres
dierentes. La premere consiste simplementa ne pas les moctliser, un mur est alors repesent
par plusieurs eements macro qui ne reproduisent que le comportement des murs pleins. La
seconde consiste, par essais exgerimentaux ou mockle nurerique cetaile, a obtenir le com-
portement du mur comprenant I'ouverture. Une troiseme nethode pourrait &tre envisagee, en
consicerant la nethode analytique de Yasumura et Sugiyama (1984), qui permet d'estimer la
perte de esistance duea la pesence d'une ouverture dans un mur.

Le ceveloppement d'un mockle cetaile interrmrediaire de mur peut aussi permettre d'assembler
une structurea partir de telseements. Dans ce cas, les n uds possdent plus de deges de lib-
ere. Lesekments de murs utiliees par Christovasilis et Filiatrault (2010) dans leur mockle de
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structure, transmettent, en plus des e orts horizontaux dans le plan du mur, les e orts horizon-
taux hors plan et les e orts verticaux. Neanmoins, comme cea mentionre ci{dessus, l'apport
de ces pecisions suppkmentaires n'est pasetabli.

Les planchers sont gereralement mocklies par uneement plaque in niment rigide (Folz
et Filiatrault (2004b), de Lindt et al. (2010a), Li et al. (2012b)). Mais des alternatives exis-
tent, comme le montre Ceccotti et Karacabeyli (2002), qui mocklise une maison entere (murs
et planchers) en utilisant des cadres articubes. Les planchers peuvent ainsi se deformer en ci-
saillement dans leur plan. Xu et Dolan (2009a) utilisent unekment plaque au comportement
elastique dont la rigidie est calibee sur des essais exgrimentaux.

Les connexions entre leseEments macro sont gereralement des liaisons rotukes. Sur ce point,
tout cepend des conditions limites deseements macros. Si un mur et un plancher sont conneces
par des pointes larcees, celles{ci doivent &tre prises en compte dans l'un ou l'autre desekments
macro. Si ce n'est pas le cas, lesekments macro de mur et de plancher ne devraient pas &tre
attactes par une liaison rotule, mais par un ressort moctlisant le comportement des pointes.
Dans la majorie des etudes, ce point est tes peu cktaile et semble reglige, en particulier
concernant les liaisons entre les murs et la toiture. On peut tout de méme citer Tarabia et Itani

(21997), qui utilisent une loi de comportement bilireaire pour moceliser les connexions entre les
ekments macro de mur et de plancher.
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—— Partie 1l

Travaux de these

Cette partie pesente les travaux eali®s au cours de cette these. Les troisechelles detudes
sont distinglees et font chacune l'objet d'un chapitre.

Le chapitre 5 pesente les essais exgerimentaux sur les assemblages par connecteurs rretal{
liques et le calage de la loi de comportement sur ces essais.

Le chapitre 6 pesente les essais exgerimentaux quasi{statiques et dynamiques sur les murs de
contreventement. Le ceveloppement du moctle de mur cetaile et sa validation par les esultats
experimentaux sont ensuite pesenes.

Le chapitre 7 pesente le ceveloppement de leement de mur simplie qui permet de passer
a lechelle de la structure. La faisabilie de calculs dynamiques sur un mocele tridimensionnel
de structure est montee.
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—— Chapitre 5
Connecteurs netalliques - Echelle 1

Nousetudions dans ce chapitre les connecteurs netalliques utilies dans les batimentsa ossature
en bois. La gure 5.1 pesente plusieurs types deements permettant la ealisation des assem-
blages recessairesa la construction d'une structure. Les pointes sont historiquement les premiers
connecteurs netalliques (Natterer et al., 2004) utilies en structure bois. lls ont I'avantage de
permettre une mise en uvre simple et parfois automatisable, ainsi que de faibles colts. A
l'inverse, un assemblage clowe peut parfois recessiter un nombre excessif de pointes et l'aspect
esthetique n'est pas avantageux. Les broches et les boulons sont aussi des connecteurs de type
tige. Leurs dimensions importantes permettent des assemblages di cilement concevables avec
des pointes, ainsi que des assemblages caches dans le cas des broches. Neanmoins, la mise en
place est complexe, les colts pluselewes et les sections de bois peuvent étre notoirement a aib-
lies. Lesequerres et leshold-down sont des connecteurs ealies par cecoupage et pliage d'une
plaque netallique (puis soudage pour leshold-down). Lesequerres permettent la ealisation
d'une grande varee d'assemblages. Leshold-down qui peuvent étre consicces comme des
equerres renforees, sont utilises dans des cas plus particuliers recessitant une esistance ac-
crue. Les plaguesa dents sont obtenues par emboutissage d'une plague netallique de faible
epaisseur (1a 2 mm). Majoritairement utili’es pour I'assemblage des fermettes industrialiees,
elles peuvent aussi servira abouter desekments d'ossature.

(a) Pointe (b) Boulon (c) Equerre (d) Hold-Down (e) Plague Emboutie
Figure 5.1: Connecteurs netalliques utiliees en ossature bois

Dans le cadre de letude du comportement parasismique d'une structurea ossature en bois,
il est particulerement important detudier les connecteurs dont la deformation plastique dis-
sipe une partie de lenergie sismique. Dans un premier temps, nous nous attachons donc a
observer et reproduire le comportement des connecteurs dissipatifs. |l s'agit des pointes de con-
treventement (connexions entre I'ossature et les panneaux de contreventement) et desequerres
de toiture. Dans un second temps, letude des connecteurs faiblement dissipatifs permet de
peciser le comportement de la structure. Nous etudierons donc les pointes d'ossature et les
hold-down Pour les connecteurs dissipatifs, nous pesentons d'abord les essais exgrimentaux
ealies. La moctlisation du comportement de tous les connecteurs est ensuite pesente.
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5.1 Essais exggrimentaux

Les essais experimentaux sur les connecteurs netalliques poursuivent deux objectifs principaux.
D'abord, il s'agit d'observer le comportement des assemblages sous dierents types de charge-
ment, ainsi que les divers modes de rupture. Ensuite, les essais permettent de fournir des donrees
d'entee pour la moctlisation nunerique. La force de cette approche est de pouvoir, une fois
le mockle nurrerique valice, pevoir le comportement d'uneement de structurea partir d'un
essaia lechelle d'un connecteur, beaucoup plus facilea mettre en place qu'un essai sur leement
consicke. Dans les parties suivantes, on pesente les specimen teses, les nethodes d'essais et
l'analyse des esultats.

5.1.1 Details des connecteurs teses

On pesente dans cette partie les essais ealies sur les assemblages dissipatifs que sont les pointes
de contreventement et lesequerres de xation de la toiture. Ces derneres, bien moinsetudees
gue les pointes de contreventement, transmettent reanmoins des e orts importants. En e et,

du fait de la egret des murs, la principale source de masse dans une maisona ossature en
bois est la toiture (et les planchers le casecleant). Lors d'un sisme, les e orts que doivent
transmettre les equerres sont donc importants. On note de plus que desequerres identiques
peuvent étre utilisees pour ancrer au sol les montants exerieurs des murs de contreventement
(cf. x2.1, p 37). La mise en place d'une campagne d'essais sur connecteurs recessite de considerer
plusieurs probematiques :

Quelles con gurations tester ? Il s'agit de tester des con gurations pertinentes visa-
vis des techniques constructives utilies en France, tout en gardant un nombre d'essais
raisonnable. Ce point est cetaile ci-dessous pour chaque type de connecteur.

Quels types de chargement imposer ? Il s'agit de reproduire le comportement qu'ont les as-
semblages d'une structurea ossature en bois au cours d'un ®isme. Les essais dynamiques
sur assemblagesetant particulerement complexesa mettre en uvre (Hirai et al., 2012),

le choix se porte sur des essais quasi{statiqgues en ceplacement impos. Les dierents types
de chargement (monotone, cyclique) ainsi que les methodes d'essais eglementaires ontete
aborcees au chapitre peedent (cf. x4.1.1, p 61). Des essais monotones et cycliques sont
ealies sur les assemblages par pointes et parequerres. Les essais monotones permet-
tent, notamment, de calculer la grandeur de egtrence qui permet de c nir I'amplitude

des cycles du chargement cyclique. Pour les essais pointes, par souci de coterence avec
I'Eurocode 8 (NF EN 1998-1, 2005), on retient un chargement cyclique selon la norme
NF EN 12512 (2002). Pour les essaisequerres en revanche, c'est la nethode A de la norme
ASTM E 2126 (2007) (Sequential-phased displacement) qui est utilisee. Cela est di aux
duees d'essais. En e et, uneequerre ore un comportement tes ductile, elle est donc
capable de subir sans rupture un tes grand nombre de cycles. Or la norme NF EN 12512
(2002) xe une vitesse de chargement maximale de;2 mm/s pouvant menera des essais
de plus de 45 minutes. Une telle duee netant pas compatible avec les contraintes du lab-
oratoire du CSTB, c'est la nethode A de la norme ASTM E 2126 (2007) qui est retenue,
permettant une vitesse de chargement de 10 mm/s.

Combien d'essais reproduire pour chague con guration ? Au minimum, on doit ealiser
deux essais, un en monotone et un en cyclique. Le choix du nombre d'essais est le a
trois contraintes. D'abord la variabilie des matriaux participants aux assemblages, qui
est importante pour le maeriau bois (Natterer et al., 2004). Ensuite la variabilie de
mise en uvre, A encore importante du fait que celle-ci est manuelle. En n, la volone
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de mockliser la variabilie du comportement des assemblages engendre un nombre plus
important d'essais. D'un point de vue matriel, on peut citer aussi la contrainte evidente

du temps de disponibilie des bancs d'essais. En tenant compte de ces consicerations,
chaque con guration subit trois essais monotones et cing essais cycliques (respectivement
deux et cing pour lesequerres). On note que le nombre d'essais retenu est trop faible
pour ealiser une etude probabiliste ne, ce qui n'empéche pas de prendre en compte la
variabilie obsenee pour le calage du mockle nunerique.

5.1.1.1 Pointes

Les essais exgerimentaux sur les pointes de contreventement ontet e ecties au CSTB lors
du stage de Master qui a pe®c cette these. Le plan d'experience retenu (tableau 5.1) prend
en compte de nombreux paramnetres. En e et, on peut cecliner les assemblages par pointes de
contreventement sous beaucoup de formes : type (OSB, Particules, Contreplaqles) etepaisseur
(de 9a 16 mm) des panneaux de contreventement, dimensions (de;2 45a 3;1 90 mm),
forme (anneke, canneke ( gure 5.2)) et matriau (acier inoxydable, ebctro{zingLe, galvanie)
des pointes. L'icke est de travailler sur des con gurations couramment utilies en France.
Pour ce faire, la Feceration de I'Industrie Bois-Construction (FIBC) a ealie un sondage aupes

de ses adterents. Neanmoins, les esultats n‘'ont monte aucune tendance particulere, tant
les con gurations retenues sont nombreuses et en quelque sorte eparties uniformement dans
I'ensemble du champ des con gurations possibles. Le plan d'expgerience mis au point se base sur
I'ensemble des paranetres mentionres ci-dessus,a I'exception des panneaux en contreplagLes).

N Pointe Panneau N Pointe Panneau
L Forme | Mat. | Type | e L Forme | Mat. | Type | e
1 9 18 | .. 9
2 121 38| An. | In. | 0SB |[12| [19] 23 60| An. | Ga | OSB =g
3 15 20 | .. 9
7 9 51 3;:1 90| An. Ga. | OSB 15
5125 60| An. In. OSB | 12 22 | .. 9
6 15 3 2:3 60 Ca. In. OSB 15
7 9 24 | 9
8131 85| An. | In. | 0SB [12| [25 >t 8] Ca | In. | OSB =g
9 15 26 2.3 60| Ca. Ga. | OSB 9
10 9 27 15
2.5 50 An. Zn. OSB
11 12 28 | .. 9
31 75| Ca. Ga. | OSB
12 10 29 15
225 50| An. Zn. P5
13 16 30 | .. 10
2.3 60| An. Ga. P5
14 9 31 16
221 55| An. Zn. OSB
15 15 32 10
16 5 31 331 90| An. Ga. P5 16
17 2.8 80| An. Zn. OSB 15

L : diametre  longueur (mm), Mat. : Magriau, e :epaisseur (mm), An. : annek, Ca. : cannek,
In. : acier inoxydable, Zn. : ekctro{zingle, Ga. : galvanie

Tableau 5.1: Plan d'exgerience pour les essais pointes

Figure 5.2: Sections et proIs des pointes annekes et cannekes
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5.1.1.2 Equerres

Les essais exgerimentaux sur lesequerres ontet ealies par le laboratoire d'essais mecaniques du
CSTB dans le cadre du programme de recherche ANR SISBAT (2009-2013). Les con gurations
consiceees sont bases sur les variables suivantes : le type d'ancrage (acier ou bois), le type
dequerre (E5 ou E14) et la direction de chargement (X, Y, Z ou XY 45 ). L'ancrage en acier
permet de repesenter un support rigide, et un boulon assure la xation. Lequerre E5 de
Simpson Strong-Tie® est un produit standard tes utilie dans les structuresa ossature bois en
France. L'E14 est uneequerre plus solide (2 mm dépaisseur contre 15 mm pour I'E5), elle est
susceptible d'étre utiliee dans des egionsa risques cycloniques telle que la Guadeloupe. La
di cule des essais sur lesequerres tient dans leur anisotropie. Uneequerre est un connecteur
non symetrique capable de transmettre les e orts dans les trois directions de I'espace. Il est
donc recessaire de dierencier ces directions et de ealiser des essais dans chacune d'elles. Pour
plus de clarg, ce point est cetaile en méme temps que la pesentation du banc d'essais (cf.
x5.1.2.2, p 85).

Direction | Equerre | Nombre* | Support Direction | Equerre | Nombre* | Support
E5 Amgr E5 Acu_ar
Bois Bois
X 4 Acier z 2 Acier
E14 —— E14 —
Bois Bois
1 Acier 1 Acier
Bois E5 Bois
ES Acier 2 Acier
Y 2 : XY .
Bois 1 Acier
Acier E14 Bois
El4 1 Bois 2 Acier

* Nombre : nombre dequerres utilies pour assembler le specimen

Tableau 5.2: Plan d'exgerience pour les essaisequerres

5.1.2 Methode d'essais

Le cetail des nmethodes d'essais pecise la gonetrie des specimens, leur installation sur les
bancs d'essais, les moyens de mesures utilies et les conditions hygrothermiques. Ces essais ont
recessit le ceveloppement et la mise au point de bancs d'essais speci ques.

5.1.2.1 Pointes

Le principe des essais pointes est de solliciter les assemblages
en cisaillement (gure 5.3). La literature met enevidence
deux approches pour la ealisation de tels essais. Soit les
assemblages sont eali®es avec une unique pointe (Het al.
(2001), Fonseceet al. (2002)), soit avec plusieurs (Dujicet al.
(2004), Fulop et al. (2006)). Des assemblages multi{clowes
permettent de ealiser des eprouvettes symnetriques, ce qui
facilite les essais. Neanmoins, les essais sur une seule pointe
sont plus proches de la ealie pour les pointes de contreven-
tement, c'est donc cette approche qui est retenue. La g-
ure 5.4.a pesente le specimen utilisee pour chaque essai. Elle
est constittee d'un trorcon de montant de mur de dimension

45 115 250 mm et de classe necanique C24 selon la norme

Figure 5.3: Sollicitation en
cisaillement d'un assemblage
clowe
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NF EN 338 (2003), d'un panneau en bois (OSB ou Particules) de dimension 100240 mm et dont
lepaisseur varie selon les con gurations et d'une pointe. Les panneaux OSB sont clases OSB3
selon la norme NF EN 300 (2006) et les panneaux de particules P5 selon la norme NF EN 312
(2010), dans les deux cas cela corresponda des panneaux travaillants utili’es en milieu humide
(classe de service 2). La distance au bord, noeelb, vaut 30 mm, soit une distance su sante
pour s'a ranchir de I'e et de bord (cf. x4.1.2.1, p 68). Les pointes transmettent au trorcon de
montant des e orts dans le sens du | du bois.

(a) Eprouvette d'essais (b) Banc d'essais

Figure 5.4: Mise en place des essais sur des pointes de contreventement

La gure 5.4.b montre la mise en place de leprouvette sur le banc d'essais. Le trorcon de
montant est brice alors que le panneau est visea la partie mobile du banc d'essais. Cette partie
mobile coulisse le long d'une glissere, elle est releea une machine de traction (non repesente).
Au cours d'un essai, un capteur de force instale entre la machine de traction et la glissere
du banc d'essais mesure l'e ort. L'essai se ceroulea deplacement impose, le deplacement est
mesue par un capteur LVDT plae entre le montant en bois et le panneau, a n de mesurer
peciement le glissement de I'assemblage. Par simplicie, on ekre parfoisa la direction X+
comme la compression eta X- comme la traction. Avant les essais, lesekments en bois sont
conditionres dans une pecea une temperature de 20 C et d'humidit relative de 50 %. Cet
entreposage a due 6 mois. Enn, on notera que la masse volumique et I'humidie de chaque
ekment en bois sont mesuees apes chaque essai. La densie est mesuee par pesage et mesure
au pieda coulisse des dimensions. Pour la mesure de I'humidie dans les trorcons de montant,
un humidiretre conformea la norme NF EN 13183-2 (2002) est utili® autour de la zone de
clouage. Cette methode nétant pas adapee aux panneauxa base de boisa cause des singularies
trop importantes (vides, poches de esines), c'est la nethode par dessiccation selon la norme
NF EN 13183-1 (2002) (echage dans uneetuvea 103C) qui est utiliee pour les panneaux.

5.1.2.2 Equerres

Le principe des essaisequerres est de solliciter 'assemblage dans chacune des trois directions
reeee sur la gure 5.5. Des essais dans une direction internediaire (45 dans le plan XY)
sont aussi ealies pouretudier le couplage entre les comportements des directions X et Y. Les
eprouvettes sont constittees d'un ekment support ( xe) et d'uneement mobile le au \erin
d'essais. Cesekments sont des poutres en bois de classe mecanique C24. Le support est de
dimensions 400 120 45 mm et le mobile 400 200 36 mm (c'est l'inverse dans le cas de

la direction Y) . Les dimensions du mobile correspondenta un entrait de ferme de toiture in-
dustrielle. On nomme "ancrage" la xation de la patte la plus courte de lequerre, ce qui pour
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une utilisation en toiture corresponda l'assemblage de lequerre sur le mur. Cette connexion
peut étre ealise sur unekment en bois ou en acier. Dans le cadre de cette campagne d'essais,
ce sont les supports qui peuvent etre en bois ou en acier pour les essais en X et Z. Dans la
direction Y, c'est le mobile qui est concerre. Les pointes utilisees pour la xation desequerres
sont cranees et de dimensions 40 35 mm. Pour l'ancrage sur acier, les boulons sont de type
ordinaire (M10 et M12 respectivement pour lesequerres E5 et E14).

(a) Plan de leprouvette (X) (b) Plan de leprouvette (Y) (c) Plan de leprouvette (Z)

(d) Perspective (X) (e) Perspective (Y) (f) Perspective (2)

Figure 5.5: Mise en place des essaisequerres

Dans la direction X, lequerre est geonetriqguement synetrigue. On s'attend donca un
comportement synetrique, leprouvette est corcue de manéere aeviter tout ptenonene d'arc
boutement qui entramerait une dissynetrie lors de I'essai. C'est pour cette raison que 4equerres
sont utilies (gures 5.5.a et 5.5.d). Dans la direction Y, deseprouvettes synetriques (avec deux
equerres) et dissyretriques (avec uneequerre) sont tesees. Les gures 5.5.b et 5.5.e repesentent
le casa uneequerre. Aucun syseme de glissere ne contraint le trorcon de bois mobile, seul
lequerre tient lieu de guidage. Les essais monotones sont eali®es dans les deux sens (Y- et Y+).
Les limiteselastiquesetant dierentes dans chaque sens, il en va de méme pour le protocole de
chargement cyclique. Dans la direction Z, lequerre n'est pas non plus synetrique. La particu-
larie de I'essai dans la direction Z est que lequerre n'est solliciee qu'en souevement, c'esta-dire
dans le sens positif de la direction reeee sur la gure 5.5.c. Dans l'autre sens, l'assemblage
travaillerait par contact bois{bois et les e orts ne seraient pas transtes par lequerre. An de
s'aranchir des e ets parasites de la non synetrie de lequerre, leprouvette est compose de 2
equerres en opposition ( gures 5.5.c et 5.5.f).
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La gure 5.6 montre l'installation de I'assemblage sur le
banc d'essais pour les tests dans la direction Z. Le support
est brice au banc d'essais et le mobile visea une plaque en
netal le au capteur de force. Les deplacements sont mesues
directement entre les deux eements de l'assemblage par un
ou des capteur(s) LVDT selon les con guration (un aupes de
chaqueequerre). Pealablement aux essais, leseements en bois
sont conditionres dans une pecea 20 C et 65 % d'’humidie.

5.1.3 Analyse des esultats

On pesente dans cette partie une analyse des esultats des Figure 5.6: Banc d'essais
essais experimentaux sur les pointes de contreventement et (installation pour essai en Z)

les equerres. Cela repesente au total plus de 300 essais, le

cetail des esultats (mesures et observations) de chacun d'entre eux n'est donc pas donre, mais
l'annexe C.1 syntletise tout de méme un certain nombre de donrees concernant ces essais. On
pesente en revanche les tendances gererales, que ce soit concernant les observations en cours et
apes essais, ou les esultats des mesures (ceplacements, forces, densie et humidie des bois).

5.1.3.1 Pointes

Observations
Il s'agit dans ce paragraphe de cetailler les observations ealies au cours eta la suite des essais.
Le comportement d'un assemblage clowe est une combinaison des comportements suivants :

eformation plastique . Il s'agit de la deformation en exion de la pointe, la zone
caefornee est appeke rotule plastique (gure 5.7.a). Une ou deux rotules peuvent ap-
paratre. Dans le premier cas, celle-ci se situe dans le montant, pes de l'interface entre
les deux eements en bois. Dans le deuxeme cas, une rotule apparait dans chacun des
ebments. Sous chargement cyclique, ce type de comportement peut menera une rupture
en fatigue de la pointe.

Arrachement : Il s'agit du mouvement du corps de la pointe dans le montant en bois
(gure 5.7.b). Lorsque le deplacement relatif entre les deux eements de l'assemblage
devient important et qu'une rotule plastique appara?Y, la pointe subit une combinaison de
sollicitations en exion et en traction. On observe alors son arrachement du montant.

Perforation : Il s'agit du mouvement de la téte de la pointe dans le panneau en bois
(gure 5.7.c). Comme pour l'arrachement de la pointe, on observe sous deplacement
important que la téte de la pointe peut geretrera l'inerieur du panneau.

(@) Simple et double rotule (b) Arrachement du corps de la (c) Perforation du panneau par la
plastique pointe téte de la pointe

Figure 5.7: Comportement d'un assemblage clowe en cisaillement
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Ces comportements sont obsenes en cours d'essais et
dans l'analyse des modes de ruptures. La totalie des essais
produit un mode de rupture par une ou deux rotules plas-
tiques. On a ne cette observation en pecisant, s'il y a lieu,
la pesence ou non des pkenorrenes additionnels que sont
l'arrachement et la perforation. De plus, dans la plupart des
essais cycliques, l'arrét de I'essai est produit par la rupture
nette de la pointe au niveau d'une rotule plastique. Cette
rupture est assimieea un ptenomnrene de fatigue de la pointe
dda un nombre de cycleselew. L'observation des modes de
rupture permet de mettre enevidence les points suivants :

Figure 5.8: Epaisseur du
panneau {1) et longueur de
peretration ( ty)

Les modes de rupture de chaque essai ontekt releves et compaes aux courbes force{
eplacement correspondantes. L'iceeetant de trouver un indicateur permettant d'identi er

le mode de rupturea partir de ces courbes. L'analyse ne ewle cependant aucune corelation.
Des courbes tes similaires en tout point peuvent produire des modes de rupture dierents.
On notera seulement le cas des ruptures en fatigue de la pointe, pour lesquelles on distingue
un net saut de perte de esistance sur la courbe force{ceplacement.

Les modes de rupture ne sont pas constants sur une méme con guration. Il s'agit d'une
observation dep faite par Humbert (2010) sur des assemblages par plaquesa dents. Sur les
5 essais cycliques ealigs par con guration, il est fequent d'obtenir deux modes de rupture
distincts. Les caraceristigues mecaniques des bois sont I'une des causes d'incertitudes
sur les assemblages. De ce point de vue, les mesures de densie et d'humidie des bois
(voir paragraphe suivant) montrent une variabilie relativement faible. Les autres causes
d'incertitudes concernent la mise en uvre des eprouvettes et leur xation sur le banc
d'essais. Bien que ealies manuellement, cesetapes ontet epeees avec autant de soin
et de constance que possible.

Les pkenonenes d'arrachement et de perforation sont les aux longueurst; et t,, respec-
tivement lepaisseur du panneau et la longueur de geretration de la pointe dans le montant
(gure 5.8). Ainsi, les con gurations avec t; faible et/ou t,elewe sont propicesa la perfo-
ration. En e et, une faible valeur de t; limite la capacie portante dans le panneau, ce qui
limite les chances d'apparition d'une rotule plastique dans celui-ci. Dans ces conditions, la
téte de la pointe est misea lepreuve pour apporter une esistance suppementaire et cela
engendre la eretration de la téte de la pointe dans le panneau. L'endommagement est
alors concente dans cette zone et les e orts d'arrachement de la pointe sont faibles. De
méme, une forte valeur det, empéchera le risque d'arrachement, laissanta la téte de la
pointe la charge de reprendre les e orts.A contrario , les con gurations avect;elewe et/ou

t, faible sont propicesa l'arrachement, puisque la portance du panneau est augmente et
la esistancea l'arrachement diminwee du fait d'une faible longueur de peretration ( t»).

En terme de dissipation denergie, l'arrachement de la pointe peut &tre un ptenonene
kere que tant qu'il n'est pas complet. En e et, en plus de la dissipation denergie due
frottement entre la pointe et le bois, on observe des rotules plastiques moins pinees
lorsqu'il y a arrachement (gure 5.9). Le moment de exion maximal de la pointe se
situe dans le montanta environ 10a 20 mm de profondeur. Au cours d'un arrachement,
ce sont des zones dierentes de la pointe qui sont successivement solliciees fortement. On
observe dailleurs que les ruptures par fatigue des pointes ne se produisent pas s'il y a
arrachement.
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Figure 5.9: Allure d'une rotule plastique en fonction de I'arrachement de la pointe

Analyse des mesures

Pour chaque essai, le ceplacement relatif entre le montant et le panneau est mesue, de méme que
la force appligwee par le \erin. Levolution force{ceplacement est donc connue (cf. paragraphe
suivant), et des grandeurs telles I'e ort maximal Fnax, la limiteelastique dy et la limite ultime

dy peuvent etre calcukes. Si l'obtention deFmax estevidente, il n'en va pas de méme pourdy et
dy. Les essais cycliques ayantet ealies selon le chargement de la norme NF EN 12512 (2002),
on cetermine dy selon la methode e nie dans celle{ci. Les valeurs obtenues sont reanmoins
di cilea interpeter du fait de leur grandes disparies. Pour d,, on utilise le criere classique
de 20 % de perte de esistance en partie post{pic. A partir de ces grandeurs, on peut calculer
la ductilie statique Ds, qui est le rapport de d, sur dy et exprime la ductilie de I'assemblage.
Pour les essais pointes, ces grandeurs sont calcukes pour les essais monotones seulement, les
esultats moyens par con guration sont disponibles en annexe (cf. Annexe C.1). Ces grandeurs
montrent, d'une manéere gererale, que :

L'augmentation du dianetre de la pointe tend a accrotre I'e ort maximal Fpax, d'un
facteur 2 environ entre des dianetres de 21 et 3;1 mm. Cela s'explique, notamment, par
les plus grandes esistance en exion de la pointe et surface de contact entre la pointe et
le bois.

L'augmentation de lepaisseur du panneau a un e et sur Fnax, mais il est di cilea saisir
car il tenda augmenter ou eduire Fnhax Selon les con gurations. |l est possible que le
type de mode de rupture soit aussi lea ce ptenonene, mais les esultats disponibles ne
montrent pas de tendance claire.

L'augmentation de lepaisseur du panneau tend a accrotre d,, et du méme coupDs,
dans les cas de rupture par perforation. Cela s'explique par la plus grande esistancea la
perforation d'un panneauepais.

La comparaison des modes de rupture montre qud, est pluselewe en arrachement qu'en
perforation. La peretration d'une pointe dans le montant est d'au moins 35 mm, ce qui
permet d'atteindre de grands deplacements en arrachement, au contraire d'une rupture en
perforation.

Pour les essais cycliques, on dispose des valeurs moyennes de I'e ort maxinghax. Ces
valeurs sont en gereral 20 % inErieuresa celles obtenues en monotone, ce qui montre l'importance
de I'endommagement daa la epetition des cycles.
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Evolution force{atplacement caraceristique

La gure 5.10 pesente le comportement car-
aceristique en cisaillement des pointes de con-
treventement sous chargements monotone et
cyclique. L'essai monotone met en avant
la grande ductilie statique de l'assemblage.
La faible perte de esistance dans la par-
tie post{pic s'expliqgue par la combinai-
son des ptenonenes peedemment evoqLes
(ceformation plastique, arrachement et per-
foration). Le plenonene dominant etant
la ductilie de la pointe, capable de subir
de grands deplacements, relativementa son
dianetre, sans perte de esistance importante.
L'enveloppe des boucles d'hystesis de l'essai
cyclique suit bien la courbe monotone pour
de petites amplitudes. Au{deh, la courbe
enveloppe skcarte progressivement, puis bru-
talement au moment de la rupture (rupture en fatigue pour la gure 5.10). Sur I'ensemble des
essais, la rupture se produit toujours pour des amplitudes bien inkrieures auwl, obtenua partir
de I'essai monotone.

Figure 5.10: Evolution force{ceplacement
caraceristique des pointes en cisaillement

Caraceristiques necaniques des bois

La densit et 'hnumidie de tous leseements en bois sont mesuees. Il est bienetabli que les
caraceristiqgues nmecaniques du bois sont in uenees de manere importante par I'hygronetrie

de son environnement (Nattereret al., 2004). La mesure de I'hnumidie est donc un moyen able

de mettre enevidence desecarts ou des similitudes des caractristiques necaniques de dierents
echantillons. La mesure de la densik visea appehender la variabilie naturelle des bois utilies.
Cette grandeur physique, corekea I'humidie, in uence fortement la portance locale et donc

le comportement d'un assemblage clote. L'annexe C.1 pesente le releve des mesures de densie
pour chaque essai. Le tableau 5.3 pesente les valeurs moyennes et les coe cients de variation des
montants et des panneaux en OSB et en particules pour I'ensemble des 263 essais. Les valeurs
moyennes des densikes sont pluselevees que les valeurs moyennes normatives tout en pesentant
des coe cients de variation faibles pour un materiau tel que le bois (5 % pour les montants,
l'ordre de grandeur pour le bois massif est normalement de I'ordre de 10 %). Cela s'explique
par le fait que les trorcons de montants sont issus du méme lot de poutres. La variabilie
sur I'humidie est aussi relativement faible, ce qui est le au conditionnement pe-essai et aux
conditions hygronetriques stables dans le laboratoire. On retiendra donc que la variabilie des
caraceristiques mecaniques des bois est plus faible dans les conditions d'essais que dans une
structure in situ.

Montant OSsB Particules
Moyenne | CV (%) | Moyenne | CV (%) | Moyenne | CV (%)
Densie (kg=m°) 453 5,2 650 8,6 749 1,4
Humidie (%) 14,3 4,9 10,5 7.9 9,7 4,0

Tableau 5.3: Mesures de densite et d'humidie sur leseements bois
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Plenonene de dissynetrie en force

Les essais cycliques sont ealises a ceplacements imposs. L'historique de chargement est
symetrique, un cycle correspondanta un chargement en positif puis en regatif pour une am-
plitude donree. La force esistante des assemblages n'est en revanche pas synetrique, comme
on peut le voir sur la gure 5.10. On retrouve ce prenonene dans la literature (Fonseca
et al. (2002), Li et al. (2012a)) pour des essais de cisaillement d'assemblages clowes ealies sur
des eprouvettes suivant le méme principe que les nétres. Sur I'ensemble des essais, les forces
esistantes sont plus importantes en compression (X+) qu'en traction (X-) ( gure 5.4, page 85).

Li et al. (2012a) pecisent que les e orts les plus importants correspondent au sens dans lequel
le premier cycle de chaque amplitude est eali®. Leur conclusion est qua chaque amplitude non
atteinte pealablement, la pointe subit un endommagement qui I'a aiblit lors du chargement
dans le sens oppo%. Cette conclusion n'est reanmoins pas \eriee par comparaison d'essais al
chaque nouvelle amplitude est atteinte soit en compression, soit en traction. On notera aussi
gue Gatto et Uang (2003) montrent que lecrouissage subi par la pointe peut engendrer des
forces esistantes plus importantes, sugerieures mémea celles obtenues en push-over. Cette ob-
servation ne vaut en revanche gque pour des essais avec tes peu de cycles, ce qui limite I'e et de
la fatigue du connecteur. Les esultats de la campagne d'essais pesente ici ne valident pas la
conclusion propose par Liet al. (2012a). En e et, pour chaque amplitude, le premier cycle est
ealie en traction (X-) alors que c'est en compression (X+) que les e orts sont plus importants.
On attribue donc la dissynetrie en forcea la non synetrie de leprouvette et aux pkenonenes

de frottement qui sont plus importants en compression qu'en traction. Cela ne contredit pas la
position de Li et al. (2012a), mais tenda montrer que son e et est limie, comparativementa

I'e et de la geonretrie de leprouvette.

5.1.3.2 Equerres

Les essais sur lesequerres ayantet eali®es par le laboratoire d'essais nmecaniques du CSTB,
le rapport d'essais, les esultats bruts et les viceos sont les eementsa notre disposition pour
cevelopper cette partie.

Observations
Pour la description du comportement au cours des essais et des modes de rupture, on distingue
les trois directions de chargement (cf. gure 5.5, p 86).

Direction X : Le comportement et le mode de rupture est une combinaison de la rotation
de lequerre sur elle-méme et de l'arrachement des pointes (gure 5.11). La rotation
s'e ectue autour d'un axe orthogonala l'ancrage. Toutes les pointes sont solliciees en
cisaillement et pour des ceplacements importants, les prenonenes d'arrachements sont
dominants. Dans le cas des ancrages en acier, lequerre est »e par un boulon. On
observe alors une ceformation de lequerrea son interface avec le boulon.

Direction Y : Dans la direction Y+, lequerre se ceplie, ce qui entra'me de fortes sollic-
itations d'arrachement pour les pointesa proximit la pliure de lequerre (gure 5.12.a).
Dans la direction Y-, on observe un pliage de lequerre ainsi que la compression du support
en bois (gure 5.12.b). Les essais cycligues combinent ces deux modes de fonctionnement.
Lesequerres E5 rompent en fatigue au niveau de la pliure, ce n'est pas le cas desequerres
E14.

Direction Z : Sur ancrage en bois, les pointes sont directement solliciees en arrachement,
ce qui est la cause de la rupture ( gure 5.13). Sur ancrage en acier, le boulon est capable
de reprendre plus d'e orts axiaux et tend ainsia ceplier lequerre jusqua la rupture de
celle-ci au niveau de la pliure.
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(a) Support bois (b) Support acier

Figure 5.11: Modes de ruine pour les essais en X

(a) Direction Y+ (b) Direction Y-

Figure 5.12: Modes de ruine pour les essais en Y

(a) Support bois (b) Support acier

Figure 5.13: Modes de ruine pour les essais en Z

Comme pour les essais pointes, les relations entre les donrees matriaux et les modes de
ruptures ne permettent pas d'identi er une corelation. On notera tout de méme que le com-
portement et les modes de rupture sont plus constants sur les essaisequerres. On peut attribuer
celaa une moyennisation duea la multiplicie des pointes et parfois desequerres (leseprouvettes
sont ealises avec 1, 2 ou 4equerres).

Analyse des mesures

Pour chaque essai, la force maximal€&nhax , le deplacementa cette force dn, et la limiteelastique

dy sont calcues. De plus, les courbes des essais monotones et les courbes enveloppe des essais
cyclique sont analyses par la nethode Equivalent Energy Elasto{Plastic (cf. x2.3.2, p 43 ou

la norme ASTM E 2126 (2007)), qui consistea dceterminer une limite ultime , (hormalement

not u) etaegaliser I'aire sous la courbe exgerimentale a I'aire sous la courbe d'un moctle
elastd{plastique parfait. Ce dernieretant c& ni par une limite elastique yield €t la force au
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niveau du seuil de plasticie Fyjeq. Le rapport  sur g B nit la ductilie statigue Ds
(pour les essais monotones) et cycliqu®c (pour les essais cycliques). Toutes ces grandeurs
sont cetailees en annexe (cf. Annexe C.2). Elles permettent d'observer que :

Dans la direction X : Fyax est plus grand sur support bois que sur support acier, alors
gue la ductilie est plus faible. Cela s'explique par le prenonene de rotation sur support
acier (voir paragraphe peedent).

Dans la direction Y avec lequerre : En Y+, les Fnhax sontequivalents entre les deux
supports, alors que la ductilie est plus grande sur support acier. Quel que soit le support,
le mode de ceformation est le cepliage de lequerre, ce qui explique lequivalence de$max -
En revanche, pour de grands ceplacements, les pointes sur support bois commencenta
s'arracher, ce qui explique la perte de ductilie. En Y-, Fnhax est plus grand sur support
acier et les ductilies sontequivalentes. Dans ce cas de gure, la liaison avec le support est
beaucoup plus solliciee (les niveaux d'e orts sont plus importants qu'en Y+). Le boulon
du support acier semble donc étre plus esistant que les pointes du support bais.

Dans la direction Y avec 2equerres : Cela revienta avoir uneequerre solliciee en Y- et
une en Y+. Les Fnax sontequivalents entre les deux supports. La ductilie est sugerieure
sur support acier, sans doute pour la méme raison qu'en Y+ avec une seuleequerre.

Dans la direction Z : L'ancrage sur support bois esiste moins biena l'arrachement que
celui sur support acier. On observe ainsi des valeurs dénax et de ductilie sugerieures
sur support acier.

Les Fnmax desequerres E5 et E14 sontequivalents, quelle que soit I'orientation de la sol-
licitation. On peut expliquer cela par le fait que la esistance des assemblages est limike,
en premier lieu, par les liaisons entre lequerre et les eements assembes, qui sont dans
la plupart des cas les sources de rupture. On observe de plus que les ductilies sont plus
faibles pour lequerre E14, ce qui montre tout de méme sa capaciea moins se deformer
gue lequerre ES5.

Pour chaque con guration, on observe queDs > D ¢, ce qui s'explique par l'e et de
'endommagement. De plus, les ductilies statiques dans toutes les directions sont du
méme ordre de grandeur. Ce n'est pas la cas des ductilies cycliques, pour lesquelles
Dcx ' Dcy <D cz. Onattribue cela au fait que le chargement dans la direction Z n'est pas
synetrique lors des essais. En e et, a n de ne pas solliciter I'assemblage en compression du
bois, les cycles sont limiesa des deplacements positifs. Un tel chargement n'est pas aussi
exigeant que les chargements synetriques des directions X et Y, ainsi I'endommagement
de l'assemblage est plus faible, ce qui aneliore la ductilie cyclique du sgecimen.

Caraceristiques necaniques des bois

Comme pour les essais pointes, les mesures de densie et d'humidie sont ealies pour chaque
ebment en bois. Les bois ont une densie moyenne de 450 kg/m pour un coe cient de variation

de 96 %. Cette variabilie est faible pour un tel magriau, ce que I'on avait aussi obsene pour

les essais pointes (page 90). Les raisons depevoqlees sont aussi valables pour la campagne
d'essais sur lesequerres. L'humidie moyenne est mesuee par un humidirretre et vaut 114 %
pour un coe cient de variation de 7 ;8 %.
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Evolutions force{aplacement

La gure 5.14 pesente levolution force{
teplacement caraceristique desequerres pour
une sollicitation dans la direction X en
monotone et en cyclique. La con guration
pesente ici est compose des equerres E5
sur ancrage en bois. Il s'agit du esultat
brut des essais sur leprouvette compose de
4 equerres, les niveaux d'e orts sont donc 4
fois pluselewes que pour uneequerre unique.
On notera que pour les essais sur ancrage en
acier, les cycles d’hyseesis sont un peu plus
pin@s a cause d'un ptenonene de rotation
de lequerre autour de son boulon d'ancrage,
ce qui dissipe moins denergie que le cisaille-

ment des pointes pour lancrage en bois. Figure 5.14: Evolution force{ceplacement

e remarques que pour les IOO'nte‘c'caractsristique desequerres dans la direction X
peuvent étre faites concernant le prenonene

d'endommagement et lecart entre la courbe

monotone et la courbe enveloppe des cycles. On notera que le protocole de chargement retenu
pour les essais sur lesequerres (ASTM E 2126 (2007), SPD) engendre bien plus de cycles que
celui retenu pour les pointes (NF EN 12512, 2002).

La gure 5.15 pesente levolution force{
teplacement caractristique d'une equerre
pour une sollicitation dans la direction Y
en monotone et en cycligue. La con gura-
tion pesente ici est compose d'uneequerre
E5 sur ancrage en bois. On observe net-
tement la dissynetrie du comportement en-
tre les deplacements regatifs (Y-) et posi-
tifs (Y+). L'assemblage est plus raide et
moins ductile en Y- car la deformation est
partagee entre la compression du bois et le
pliage de lequerre. A contrario, en Y+
la dceformation n'est due qu'aux ebments
nmetalliques equerre et pointes), ce qui en-
trane une raideur un peu plus faible et
une ductilie pluselewee. On retrouve cette
dierenciation en terme d'endommagement.
En Y+, 'endommagement est d0 au travail de
lequerre et des pointes dans le bois, pour un esultat similaire celui dans la direction X. En Y-
en revanche, lecrasement du bois provoque un comportement dierent. Pour des ceplacements
sugerieurs a environ la limite elastique dy, on observe un palier en e ort qui est atteint par
chaque premier cyclea chague amplitude. Pour chacune d'elles, les cycles suivants atteignent
tous un deuxeme palier plus bas que le premier. On attribue ce plenonenea la dominance de
lecrasement du bois facea I'endommagement de lequerre et des pointes dans cette direction.

Figure 5.15: Evolution force{ceplacement
caraceristique desequerres dans la direction Y
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La gure 5.16 pesente levolution force{
teplacement caractristique d'une equerre
pour une sollicitation dans la direction Z
en monotone et en cyclique. La con gura-
tion pesente ici est compoxe des equerres
E5 sur ancrage en bois. On rappelle que
cet essai n'est eali® qu'en soukvement de
lequerre et que la compression dans le sens
oppo% n'est pas tesee. Contrairement aux
autres courbes pesenees dans cette par-
tie, les courbes monotones et l'enveloppe
des cycles sont du méme ordre de grandeur.
L'endommagement est donc plus faible que
pour les autres types d'essais. On attribue
cela au chargement non alterre (seulement
a ceplacements positifs). L'amplitude totale
d'un cycle est donc deux fois plus faible que
lors d'un chargement alterre synetrique, ce qui eduit notablement I'endommagement du con-
necteur. L'allure tes pinee des boucles d'hyseesis s'explique par le fait que le comportement de
l'assemblage est une combinaison de tepliage de lequerre et d'arrachement des pointes. Une fois
les pointes arractees sur plusieurs millimetres, la monee en chargea partir d'un ceplacement
nul consiste d'abord a remettre lequerre en contact avec les tétes des pointes. Les boucles
d'hyseesis sont pinees car cetteetape n'o re pas d'e orts esistants.

Figure 5.16: Evolution force{ceplacement
caraceristique desequerres dans la direction Z

Plenonene de dissynetrie en force

Les ptenonenes de dissynetrie en force sont moins margles sur les essaisequerres que sur les
essais pointes. La gure 5.14 montre un comportement quasiment synetrique. On ne parle
evidemment que des essais dans la direction X, qui est georretriquement synetrique. Bien que
leprouvette soit symetrique, le banc d'essais ne l'est pas, puisque I'e ort est appligee en un
point unique en "tirant" ou "poussant” sur leEment mobile. Les frottements ne sont alors pas

les mémes selon le sens de chargement, ce qui peut expliquer la dissynetrie en force.

5.2 Moclisation des assemblages dissipatifs

La calage de la loi de comportement sur les esultats des essais exgerimentaux est la premere
etape de la mocklisation nurerique. La loi de comportement de Humbert est utiliee (cf.
x3.2.3, p 56). On rappelle que cette loi ptenonenologique permet de moctliser le comporte-
ment non lireaire, les boucles d'hysteesis et les ptenonenes d'endommagement des connecteurs
netalligues sous chargement cyclique. On entend par calage le fait de ¢ nir les paranetres de
la loi, a n que celle-ci reproduise le comportement exgerimental. Dans un premier temps, on
rappelle les paranetres de la loi et on pesente des aspects importants et gereraux concernant
le calage de loi de comportement. On cetaille ensuite la methode d'obtention des pararetres
en distinguant trois niveaux de calage : direct, moyen et probabiliste. Le premier se limite
a reproduire un essai en particulier. Le second permet de caler le comportement moyen d'un
assemblagea partir de plusieurs essais experimentaux. En n, le troiseme permet d'inclure la
variabilie exgerimentale dans le jeu de paramnetres.

5.2.1 Paranetres de calage

La loi de comportement s'appuie sur vingt-deux paranetres qui sont clases en trois catgories.
Pour rappel, les paranmetres monotones sont des ceplacementsd(, di, d» et dy), des forces E,),
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des raideurs Ko, K1, K2 et K,) et des poncerations pour la courbe de Bezier (V1 et W1) (voir
gure 5.17.a). Les paranetres cycliques sont des coe cients C1, C,, C3 et Cy), quietablissent
des relations entre les paranetres internes de la loi, et des poncerations de Bezier pour les
branches de chargement et de dechargement\y, W4, Vs et Ws) (voir gure 5.17.b). Enn,
les paranetres d'endommagement sont l'incement d'endommagement et I'un des couples de
coe cients ( AC, AR) et (BC, BR).

(a) Push-over (b) Cyclique

Figure 5.17: Paranetres de la loi de comportement (cf.x3.2.3, p 56)

Avant de pesenter les nethodes de calages en cetail, il convient de discuter de I'in uence de
I'historique de chargement et de la prise en compte de la dissynetrie des essais exgerimentaux.
Le premier point a cepet aborce (cf. x4.1.1.1, p 64). Le nombre et 'amplitude des cycles
in uence directement 'endommagement. Le probeme est donc de savoir si un jeu de pararnetres
obtenu pour un essai et un chargement donre est toujours valable pour d'autres historiques de
chargement. La loi de Humbert moctlise I'endommagementa travers la variable internedmg.
On utilise le terme endommagement cumulatif cardmg est mis jour apes chaque demi-cycle tel
quedmg* = dmg + dmg. Ainsi, dmg moctlise 'endommagement d0 au dernier demi-cycle
ce qui fait que la misea jour de dmg prend en compte I'historique de chargement. La gure 5.18
illustre la capacie de la loia moctliser dierents chargements. La loi de comportement est cake
sur un essai suivant le chargement de la norme NF EN 12512 (2002) ( gure 5.18.a). On trace la
eponse de la loi avec le méme jeu de paranetres et suivant le chargement de la norme 1SO 21581
(2010) (gure 5.18.b). Dans le premier cas, les augmentations importantes d'amplitudes engen-
drent des pertes de esistances brutales. Dans le deuxeme cas, lI'amplitude des cycles augmente
de manere plus progressive, tout comme I'endommagement. On observe qu'avec le méme jeu
de pararretres la loi de comportement reproduit bien deux historiques de chargement nettement
dierents. Cela justi e le fait de ealiser le calage de chaque con guration sur des essais suivants
un unique historiqgue de chargement.

La loi de Humbert permet de moctliser des comportements dissynetriques, en a ectant deux
jeux de pararetres dierents, I'un dans le sens positif et l'autre en regatif. Cette approche est
utilie pour le calage desequerres dans les directions geonetriguement dissynetriques (Y et
Z). On n'utilise en revanche qu'un jeu de paranetres pour les pointes et lesequerres dans la
direction X. Il s'agit des cas pour lesquels la dissyretrie est en force seulement (eplacements
symetriques) et n'est pas duea la geonetrie du connecteur maisa celle de leprouvette, ainsi
gu'au principe de fonctionnement du banc d'essais (cf.x5.1.3, p 87). La moctlisation de ces
assemblages est donc purement symnetrique, car on ne saurait identi er les sens de faible et forte
esistance dans le moceleeements nis des sous-structures. A n de caler une loi synetrique sur
un essai dissynetrique en e ort, on moyenne les comportements de chaque sens de chargement.
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(a) Chargement EN 12512 (b) Chargement ISO 21581

Figure 5.18: Reponse de la loi de comportement pour dierents chargements cycliques

Cette proedure n'est ealisable qua partir du niveau de calage moyen. Le calage direct se limite
donca reproduire un seul sens de chargement.

5.2.2 Calage direct

Le calage direct cesigne le calage de la loi de comportement sur un unique esultat exgerimental.
On illustre cette partie par un calage sur l'essai pointe pesente gure 5.10 (p 90). Pointe
P16 correspond aux pointes utilises dans les murs constitles de panneaux de contreventement
en particules de 16 mm depaisseur teses experimentalement (cf. x6, p 109). La premere
etape est directe car on peut calculer les valeurs des paranetres monotones a partir de la
courbe experimentale monotone (gure 5.19.a). La deuxeme etape n'est pas directe, car la
cetermination des paranetres cycliques et d'endommagement suit une proedure ierative par
simulation{comparaison{correction jusqua un calage satisfaisant ( gure 5.19.b).

(a) Monotone (b) Cyclique

Figure 5.19: calage direct (Pointe P16)

Garantir une nmethode de calage robuste signi e que deux operateurs dierents arriveront
au méme jeu de parametres en calant un essai identique. On cetaille ci-dessous lesetapes qui

permettent d'assurer 'unicie d'un calage. L'obtention des parametres monotones est ealiee
sur un tableur :
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dy : Il ce nit la limite de la zoneelastique, pour laquelle il n'y a pas d'endommagement.
On cherche donca eduire cette zone le plus possible a n de ne pas engendrer un saut en
e ort trop important au moment du cepassement de dy. On retient des valeurs comprises
entre 1 et 5 % ded;.

d; : Deplacementa force maximale de la courbe monotone.

d> : D'une mangere gererale, la partie post-pic d'une courbe monotone peut &tre approctee
par un comportement bilireaire. Le deplacement d, correspond au point d'in exion.

dy : Deplacement ultime de la courbe monotone.
Ko : Raideur initiale de la courbe monotone.

F, : Force maximale de la courbe monotone.
K1 : Raideur tangente au point (di;F1).

K2 : Premere raideur post-pic.

Ky : Seconde raideur post-pic.

Vi : Premier rapport des poncerations de la courbe de Bezier ¢y < d < d ;). Dans la
plupart des cas, la valeur de 1 est satisfaisante.

W, : Second rapport des poncerations de la courbe de Bezierdy < d < d ;). Dans la
plupart des cas, la valeur de 1 est satisfaisante.

L'obtention des paramnetres cycliques et des paranetres d'endommagement est eali®e en
troisetapes. D'abord, le comportement pour le chargement cyclique correspondanta l'exgerimental
est simuk. Ensuite, les eponses cycliques exgerimentale et nunrerique sont compaees. En n, les
parametres sont modies pour aneliorer la correspondance. Cette proedure ierative est epeee
autant de fois que recessaire. Bien que I'on cherchea identi er simultarement les paranetres
cycliques et d'endommagement, la priorie vaa ces derniers, car il est dicile de comparer
l'allure des boucles d'hystesis si les forces aux extemits sont tropeloigrees de I'exgerimental.
Les paranetres d'endommagement les plus inuant sontBC et BR qui cecrivent la courbe
d'endommagement maximala partir de la courbe monotone ( gure 5.20.a). La relation entre
les deux courbes est k& nie par une loi puissance d, qui fait aussi intervenir les pararetres
dy et d; (gure 5.20.b). Comme dy  di, on reglige par la suite dy.

(a) Courbes monotone eta endommagement (b) Loi puissance
maximal

Figure 5.20: Paranetres d'endommagementBC et BR
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La loi puissance permet de moceliser un endommagement faible pout < d; (pe-pic) et de
plus en plus important pour d > d; (post-pic). On nomme d9 le ceplacementa force maximale
de la courbe enveloppe des cycles. On sait quf < d;. Cette eduction du ceplacementa force
maximale en cyclique est nomnee tap degradatiort’ par Ayoub (2007) et se retrouve sur tous
les essais experimentaux (cf gures 5.10a 5.16). Comme = BC pour d = dj, la proedure
normale consisteraita identi er BC a I'abscissed;, mais le pfenonene de "cap degradatior' rend
cetteetape dicile. La solution consiste donca modi er temporairement le jeu de paranetres
monotones en substituantd? et FYa d; et F;. On identi e alors facilement BC % I'abscisse d?,
puis on trouve BR Y par la proedure ierative. La loi puissanceetant surjective, on peut trouver
BC et BR tels que :

d BR do BRO
BC o = BC? @ (5.1)
En posant BR = BR? on trouve :
dlo BR
BC = BC? s (5.2)

Le pararetre est obtenu par la proedure ierative, il vaut gereralement entre 30 et 70 %.
Une fois les paranetres monotones et d'endommagement s, on peut identi er e nitivement
les paranetres cycliques :

C1 : Denit la raideur de cecharge Kg4. C; peut étre un multiple de la raideur initiale Kg
(C1 < 0) ou de la raideur canteFp=uy (C1 > 0). Dans le premier casK 4 sera toujours
constant. Dans le second caskK 4 diminuera au cours de I'essai proportionnellementa la
raideur ®cante. Les raideurs de dechargeetant gereralementeleees, C; = 5 permet de
mockliser la plupart des assemblages pesenes dans cette these.

C, : Denit la raideur de charge Ks. La e nition est identiquea la raideur de cecharge.
Sauf cas patrticulier, C, est de 'ordre de grandeur de 1.

Cs : Denit la raideura force nulle K. Ce paranetre in uence fortement le pincement

des boucles d'hyskesis. Le casK; = Ko n'ai jamais renconte, méme pour des boucles
d'hyseesis egrement pinees. K. vaut donc Cz jFpc=(dc  upk)j (gure 5.17.b). Les

valeurs classiques dé€ 3 sont entre 01 et G, 3.

C4 : Denit 'abscisse d; correspondanta F = 0. d. peut étre proportionnela ug (C4 > 0)
ou correspondre au ceplacement au picupk moins un incement ependant de K4. Les
valeurs classiques dé&4 sont entre 0,6 et 0; 9.

V,4 . Premier rapport des poncerations de Bezier pour la branche de dechargement. Dans
la plupart des cas, la valeur de 1 est satisfaisante.

W, : Second rapport des poncerations de Bezier pour la branche de dechargement. Dans
la plupart des cas, la valeur de 1 est satisfaisante.

Vs : Premier rapport des ponderations de Bezier pour la branche de chargement. Dans la
plupart des cas, la valeur de 1 est satisfaisante.

Ws @ Second rapport des poncerations de Bezier pour la branche de chargement. Dans la
plupart des cas, la valeur de 1 est satisfaisante.

La nethode de calage cecrite ci-dessus permet d'obtenir le jeu de paranetres directs corre-
spondantsa un essai particulier. Le tableau 5.4 cktaille les paranetres correspondant au calage
pesene gure 5.19.
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Monotone Monotone Cyclique Cyclique
Ko | 2000 | KN/m d, 17 | mm Ci1 | -50 |- 30 | %
K1 40 kN/m dy 29 mm C, -0,5 | - Va 10| -
Ko | -2,5 | KN/m Fi | 1320 N Cs | -0,25] - Wy | 1,0
Ks -24 kN/m V1 1,0 - Cy 0,8 - Vs 1,0 -
dy 0,1 mm W, | 1,0 - Bc 49 | - Ws | 051 -
d; 10 mm Br 10 -

Tableau 5.4: Paranetres du calage direct (Pointe P16)

5.2.3 Calage moyen

Le calage moyen est letape suivant le calage direct. On cherchea moctliser le comportement
moyen d'un assemblage a partir des dierents essais experimentaux disponibles pour celui-ci.
L'approche la plus simple consisteraita caler de manere directe chacun des essais disponibles
eta calculer la moyenne de chaque paranetre. Cette approche est malheureusement trop
chronophage pour étre adapte a notre probeme. L'icke est donc de se baser sur le jeu de
paranetres directs et de le modi er an de tendre vers le comportement exgerimental moyen.

En observant I'ensemble des essais disponibles pour chaque assemblage, on identi e des ten-
dances ecurrentes qui sont illustees par la gure 5.21.

(a) Monotone (b) Cyclique

Figure 5.21: Variabilie exgerimentale en monotone et en cyclique (Equerre YSBEDS)

La variabilie expgerimentale des essais monotones est grande ( gure 5.21.a). On observe
notamment des variations importantes des forces maximales et de la ductilie statique.

L'allure des boucles d'hyseesis estequivalente. Si I'on fait abstraction des dierences
d'e ort entre les pics, on observe que les raideurs de charge et de cecharge, ainsi que les
abscisses et les raideursa force nulle sont semblables ( gure 5.21.b).

Les e orts aux pics des boucles d'hyseesis cependent, aussi bien experimentalement que
nureriqguement, de la courbe monotone et de I'endommagement. Les courbes mono-
tones etant fortement variables, il est dicile de juger de la variation du phkenornene
d'endommagement.

Ces observations permettent de cevelopper une proedure d'identi cation des paranetres
mocelisant le comportement moyen de l'assemblage. Le pe{requis est de connatre le jeu de



5.2. Mocklisation des assemblages dissipatifs 101

paranetres directs. La premereetape consisteaevaluer le comportement moyen de I'assemblage.
On calcule les courbes enveloppes de chaque essai cycliqgue, qui sont plus nombreux et plus
repesentatifs du comportement sous chargement sismique que les monotones. Chaque essai
exgerimental fournit deux courbes enveloppes, lI'une dans chaque sens de chargement (positif
et regatif). Pour les essais georretriquement synetriques, cela double le nombre de courbes
enveloppes disponibles pour levaluation de la moyenne. Dans ce cas, on travaille en valeurs
absolues des teplacements et des e orts. On ceduit de ces courbes une courbe moyenne ( g-
ure 5.22.a). Le calcul consiste a moyenner les e ortsa chaque deplacement, ce qui est pos-
sible car les courbes sont obtenues a partir du méme chargement, donc de la méme "liste"
de ceplacements. La courbe moyenne correspond au comportement moyen de l'assemblage
pour le chargement cyclique consicte. |l est alors possible de modi er les paranetres mono-
tones du jeu de paranetres directs, qui devient alors le jeu de paranetres moyens, de manere

a reproduire un comportement cyclique correspondanta la courbe enveloppe moyenne ( g-
ure 5.22.b). On notera qu'on ne modi e en aucun cas les paranetres cycliques, puisque l'allure
des cycles est similaire sur les essais. De plus, il n'est en gereral pas recessaire de modi er les
paranetres d'endommagement, bien que pour certaines con gurations, de egeres modi cations

de ces paranetres permettent de mieux reproduire le comportement moyen.

(a) Monotone (b) Cyclique

Figure 5.22: Calage moyen (Equerre XDBE5)

5.2.4 Calage probabiliste

Le dernier niveau de calage est probabiliste. Il ne s'agit plus de ¢ nir un jeu de variables xes
correspondanta un essai particulier oua une moyenne d'essais. |l s'agit de proposer pour les
parametres pertinents une loi de probabilie. L'obtention d'un jeu de paramnetres consiste alors

a ealiser un tirage akatoire pour chaque paranetre. Le cetail de la methode de calage moyen

a mis en avant le fait que les paranetres cycliques et d'endommagement sont tes peu variables
par rapport aux paranetres monotones. Le developpement de cetteetape de calage a donc con-
sista identi er les paranetres les plus in uents, le butetant tout de méme de limiter autant
gue possible le nombre de paranetres variables. Le paranetre identie est la force maximale
F1. Ce choix est ba® sur uneetude de propagation d'incertitudes dans la loi de comportement
(Humbert et al., 2009), qui montre l'importance de F; sur le mockle. C'est le seul paranetre
e nissant une force et il se pose comme une etrence pour I'ensemble de la courbe monotone
et donc des boucles d'hyseesis. On rappelle en e et queF; est un paranetre de la courbe de
Bezier qui decrit la partie pe-pic de la courbe monotone et que la partie post-pic est c nie par
des raideurs et des ceplacements ( gure 5.17, page 96), ainsi toute modi cation de la valeur de
F1 modi e d'autant 'ensemble de la partie post-pic. On calcule la force maximaleFax de cha-
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cune des courbes enveloppes moyennes et on en ceduit lecart type et le coe cient de variation,
comme le sctematise la gure 5.23.a. On rappelle qué-; est le maximum de la courbe mono-
tone, les valeurs deFnax et F; ne sont donc pas directement comparables. Neanmoins, le jeu
de paranetres moyens pecise la valeur moyenne dé; et on fait I'nypothtese que son coe cient
de variation est le méme que pourFnax. On connat ainsi la moyenne et lecart type pour Fi.
L'ultimeetape permettant d'obtenir le jeu de paranetres probabilistes consistea a ecter une |oi
de probabilie au paranetre Fi. On slectionne d'abord la loi normale (ce choix est discue plus
loin dans cette partie). On possde alors un jeu de paranetres pour lequeF; est & ni par une
moyenne, unecart type et une loi de probabilie. La validation du calage consistea calculer les
bornes d'un intervalle de con ance surF;. On calcule par exempleF?” et F2°%, respectivement
les fractilesa 5 et 95 % deF; (gure 5.23.b). Pour la densie de probabilie de la loi normale, le
calcul est simple puisque les fractilesa 5 et 95 % de la loi hormale centee eduite sont connus.

(a) Principe du parametre variable F; (b) Intervalle de con ance sur F;

Figure 5.23: Loi de probabilie et intervalle de con ance sur le paranetre Fq

On simule le comportement de la loi pourF; = F2® et F; = F®% et on \erie quiils
encadrent I'ensemble des essais exgrimentaux. C'esta-dire qu'aucun essai exgrimental n'est
inkrieura la simulation pour F2% (gure 5.24.a) et qu'aucun n'est sugerieura celle pour F°%
(gure 5.24.b). On note que pour F15°/° un essai est egerement ingerieura la simulation. On
consicere reanmoins les comparaisons pesentees gure 5.24 comme satisfaisantes, et on pecise
les attentes relativesa cette nmethode ci-dessous.

(a) Comparaison experimental{nurrerique pour F?*  (b) Comparaison exrimental{nunerique pour F%

Figure 5.24: Validation du calage probabiliste (Equerre XDBEDS)
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La volone d'aller vers un calage probabiliste, mocklisant l'incertitude du comportement
des assemblages, est un des moteurs du programme de recherche ANR SISBAT (2009-2013).
La cemarche de calage probabiliste pesente ci-dessus doit donc étre vue comme une etude
de faisabilie, dont le but est de valider le principe de mockliser l'incertitude sur un unique
paranetre. Ce sont cesormais des partenaires du programme SISBAT, syecialistes en probabilie
et abilie, qui sont charges de proposer une loi de probabilie adaptee au probeme et un moyen
de ceterminer ses paranetres. |l est en e et di cilement justi able de travailler avec une loi
normale basee sur unechantillon aussi limie que les 5 ou 10 valeurs disponibles. Cette loi n'est
donc utilie que comme exemple dans le cetail de la demarche pesent ci-dessus.

5.2.5 Validation des calages

Pour cléturer cette partie sur les calages de la loi de comportement sur les essais exgerimentaux,
il convient d'aborder les crieres de validation d'un calage. Nous pesentons trois niveaux de
calage, le premier moctlisant un essai exgerimental particulier. La validation de ce calage
se fait par comparaison visuelle (graphigue) des courbes force{ceplacement exgerimentale et
nunerique. La qualie du calage n'est donc pas quanti able, puisque I'on fait appel au jugement
personnel. De plus, on introduit ainsi dans le processus de calage une variabilie "humaine”,
dans le sens ai des operateurs dierents n'iront pas chercher le méme niveau de pecision, et
donc le méme jeu de paranetres. Pour comparer deux courbes force{ceplacement exgerimentale
et nurrerique, on chercheaevaluer lecart en e orta chaque deplacement. On rappelle en e et
que ces courbes sont obtenues par essai expgerimental ou simulation nunerique a ceplacement
impos avec le méme chargement. L'erreur en forcea chaque deplacement fournit des donrees
di cilesa interpeter car I'importance d'une erreur de 20 % (par exemple) n'est pas la mémea

un pic d'e ort qu'au milieu d'une boucle d'hyseesis. Le calcul d'un indice de corelation n'est
donc pasevident. On peut simpli er le probeme en ne comparant que les erreurs aux pics des
boucles d'hystesis, mais b encore le probeEme de ponceration se pose. De plus, on perd ainsi
l'information sur l'allure des boucles. Pour y remedier, on peut calculer lenergie dissiee en
inegrant les courbes force{ceplacement. La gure 5.25 pesente les comparaisons en force et en
energie pour une méme con guration. Neanmoins, en plus de compenser des erreurs de signe
opposes, la comparaison enenergie perd l'information sur les erreurs aux pics d'e orts.

(@) Comparaison exgerimental{nurrerique en force{ (b) Comparaison experimental{nunerique en energie
teplacement cumuke

Figure 5.25: Comparaison exgerimental{nurrerique en force et enenergie (P16 C1)

On peut combiner les deux approches pourevaluer la corelation exgrimentale{nunerique.
Pour chaque demi-cycle, on identi e la force au pic et on calcule lenergie dissiee. Une faible
erreur en force et enenergie signi e que la corelation est bonne pour le demi-cycle consicee, ce
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gui n'est pas le cas si une seule des deux erreurs est faible. La gure 5.26 pesente cette approche.
Il faut noter que la & nition d'une "erreur faible" est leea la variabilie exgerimentale, et au

fait de s'appuyer sur un essai particulier ou une moyenne d'essais. Dans le premier cas, les
erreurs sont gereralement de l'ordre de 10a 20 %. Dans le second cas, les erreurs sont plus
proches 1 %.

Figure 5.26: Energie dissifee et force au pic pour chague demi cycle (P16 C1)

Cette methode revient en faita discetiser les erreurs entre l'experimental et le nurrerique
a chaque demi-cycle. Neanmoins, le probeme de ponceration des cycles plus importants que
les autres se pose toujours. La gure 5.26 montre par exemple que les erreurs enenergie et en
force sont faibles jusqu'au trenteme cycle environ et beaucoup plus importantes au deh. L'icee
de poncerer les erreurs pour obtenir un indice de corelation du calage est limiee par le fait
gu'aucun indice ne rendra compte du bon calage de I'ensemble de la partie pe-pic et du moins
bon de la partie post-pic. De plus, ces remarques, bases sur la gure 5.26, peuvent étre aussi
bien faitesa partir de la gure 5.25.a. Dans le cadre de cette these, on consicere donc qu'il
n'‘est pas pertinent de cherchera quanti er la corelation d'un calage. D'abord, du fait de la
di cule d'une telle tache, et ensuite en raison de I'apport limie que cela anenerait, puisque la
validation "visuelle" apporte cep beaucoup d'informations.

Pour competer ce point, on notera que de nombreux auteurs proposent des comparaisons
experimental{nurnrerique en terme denergie dissipee par cycle ou de cumul denergie dissipee,
tel que pesene gure 5.25.b. On peut notamment citer Ceccotti et Karacabeyli (2002), Chris-
tovasilis et Filiatrault (2010), Collins et al. (2005b), Folz et Filiatrault (2001), Li et al. (2012a),
Richard et al. (2002) ou encore Xu et Dolan (2009b). Il est important de retenir que ces com-
paraisons enenergie sont toujours excellentes, que les moctles soient simples ou complexes, ce
qui justi e le fait qu'une quanti cation de la corelation d'un calage ne peut se limitera letude
enenergie dissipee.
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5.3 Moclisation des assemblages faiblement dissipatifs

La partie pe@dente a pesent la mocklisation du comportement des assemblages dissipatifs
par calage d'une loi de comportement non-lireaire, hyseetique eta endommagement cumulatif.
Neanmoins, on a cep mentionre le fait que les assemblages par connecteurs nretalligues n'ont
pas tous les mémes capacies de dissipation denergie. On classe ainsi certains assemblages dans
la cakgorie faiblement dissipatif. On traite dans cette partie la mocklisation de ces assemblages.

Il s'agit des pointes de connexion de l'ossature et delold-down

5.3.1 Pointes d'ossature

La gure 5.27 sclematise un assemblage de deuxeements d'ossature
dans un mur de contreventement. Ces assemblages sont ealies par
3 ou 4 pointes de dimensions A 90 mm. La premere etape
de mocklisation consiste a ¢ nir le type de loi pertinent pour
chaque direction et sens de chargement. On verra que desevolutions
lireaires ou bilireaires su senta moctliser avec une pecision su -
isante les comportements attendus pour la mocelisationa lechelle de
leément de structure. Les choix de loi de comportement sont donc
justies au chapitre 6. On ne dispose pas de donrees exgerimentales
pour des pointes d'ossature. On les mocklise donca partir de calculs
de esistance des maeriaux ou en s'inspirant de mockles proposs

dans la literature. Figure 5.27: Pointe

d'ossature

Arrachement ( X +)

Richard (2001) pesente des essais exgerimentaux et une mocelisation nunerique de I'arrachement
des pointes d'ossature. Le mockle retenu est bilireaire et les paranetres sont donres. La con g-

uration tesee pesente aussi des clous de 90nm de longueur, on reprend donc les paranetres

propogs. On notera que le comportement en arrachement est tes raide et que la esistance
maximale est atteinte pour des ceplacements de I'ordre du millimetre ( gure 5.28.a).

Compression ( X )

En compression, on consicere que le comportement n'est egit que par les bois et que les pointes
ne transmettent pas d'e orts. On moctlise ce comportement de mangere lireaire. Onevalue la
raideur en consicerant que la ceformation a lieu dans leement sollicie en compression transver-
sale, du fait du rapport 10 qui existe entre les contraintes maximales en compression axiale et
perpendiculaire (NF EN 338, 2003). On calcule la deformation ultime " a partir de la con-
trainte fcook et du module Egomean. On consicere que leement bois est comprine sur toute
sonepaisseure. On calcule alors l'allongement e correspondanta la ceformation ". On cal-
cule aussi la force correspondant& a partir de fc.qok et de l'aire de la surface de contactAc.
On ckduit la raideur de l'assemblage en compressiona partir deF et e. Le comportement
en compression est donc purementelastique sans qu'aucune limite de esistance ne soit >ee
(gure 5.28.a), des pecisions concernant ce point sont apporees dans le chapitre 6.

Cisaillement ( Y)

Onevalue le comportement en cisaillement en se basant sur I'Eurocode 5 (NF EN 1995-1-1,
2005). La raideur de l'assemblagK s¢; et sa capacie esistante Fy.gx sont ainsi calcuees. On
consicere que le comportement estelastique de raideulK ser jusqua une force valant Fy.gx. Un
palier plastique moctlise la ductilie de ce type d'assemblages en cisaillement et une troiseme
branche moctlise le comportement jusqua la rupture ( gure 5.28.b).
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(a) Arrachement{compression (b) Cisaillement

Figure 5.28: Mocklisation du comportement des pointes d'ossature

5.3.2 Hold-down

Les hold-down sont desequerres renforees, qui permettent de pevenir le souevement des mon-
tants de mur. Lesequerres de typeAH de Simpson Strong-Ti€® sont destirees a ce type
d'utilisation. Cesequerres sont composes d'une equerre elanee et d'une rondelle de grande
epaisseur (gure 5.29.a). Le comportement en compression X ) est mocklie de la méme
manere que pour les pointes d'ossature. Le comportement en cisaillementY() de ces con-
necteurs n'est pas connu, notamment parce qu'ils sont avant tout pevus pour les reprises de
charges en traction. Comme ces equerres sont utilisees pour renforcer des assemblages par
pointes d'ossature, on reglige I'e et de lequerre AH sur le comportement en cisaillement. On
a ecte donca I'ensemble de la liaison le comportement en cisaillement des pointes d'ossature.
La raideur en arrachement est estimee de manere similairea celle en compression du bois. On
fait I'hypothese que c'est la partie de lequerre entre la base de celle-ci et les premeres pointes
de xations sur le montant qui travaille le plus. On calcule la ceformation "a la limite du seuil
de plasticiea partir de la contrainte  y et du module E. On en ceduit I'allongement | de la
zone consiceee. On obtient nalement la raideur Koa partir de la force Fy correspondanta
et de l'allongement |. On consicere que le comportement estelastique de raideulK ¢ jusqua
une force valantFy. Bien que renforee, on consicere que lequerre ne produira pas de rupture
fragile, on mocklise donc la partie post-pic par un comportement egerement adoucissant.

(a) Equerre AH (b) Arrachement{compression

Figure 5.29: Mocklisation du comportement desequerresAH
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5.4 Conclusion

Ce chapitre aborde le travail ealiea lechelle des connecteurs netalliques utilises pour assembler
les structuresa ossature en bois. Leur importance visa-vis du comportement sous chargement
sismique de la structure aee expligLe et les essais exgerimentaux ontee cetailes, de méme que
les observations et remarques que ces essais ont appore. La variabilie exgerimentale est mise en
evidence, mais on note tout de méme que l'approvisionnement des maeriaux entramea priori,
une sous{estimation de ce ptenonene. Ce point constitue une perspective d'arnelioration des
travauxa cetteechelle. L'aspect nunerique a ensuiteet aborce a n de pesenter la nethode de
mocklisation du comportement des assemblages par connecteurs netalliques, qui consistea caler
les paranetres d'une loi de comportement pfenorrenologique pour reproduire le comportement
experimental. La prise en compte de la variabilie experimentale dans le calage des paranetres
est nalement pesente.
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—— Chapitre 6

Murs de contreventement - Echelle 2

Dans le cadre de la cemarche multiechelles de mocklisation nunerique d'une structurea ossature
en bois, leseements de structure sont la deuxemeechelle detude. On entend parekments de
structure les murs, les planchers et la toiture ( gure 6.1). Leseements sont constitles de poutres
et de panneaux et sont assembks par dierents types de connecteurs netalliques.

(&) Mur (b) Plancher (c) Toiture

Figure 6.1: Eements de structurea ossature bois

Dans le cadre de letude du comportement parasismique d'un batimenta ossature en bois, les
connecteurs netalliques procurent auxeements de structure une ductilie importante et donc
une forte capacita dissiper lenergie sismique. Dans cette tlese, nous nous sommes principale-
ment inereses aux murs de contreventement. Les travaux sur les toitures ontee entrepris par
Humbert (2010) et sont poursuivis par des partenaires du programme de recherche ANR SIS-
BAT (2009-2013), de méme que les travaux sur les planchers. Dans le chapitre peedent, la
moctlisation nunrerique du comportement des assemblages aet cetailee. Celle-ci se base sur le
comportement exgerimental des assemblages dissipatifs et sur une estimation de celui des assem-
blages faiblement dissipatifs. A lechelle des murs, la relation entre I'experimental et le nunerique
est inveree. En e et, le moctleeements nis (EF) de mur, qui s'appuie sur la mocelisation
des assemblages, a pour but la pevision du comportement. Les essais exgerimentaux sont donc
utilises pour valider le mocele EF.
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6.1 Essais exgrimentaux

Les essais expgerimentaux sur les murs de contreventement poursuivent deux objectifs principaux.
D'abord, il s'agit d'observer le comportement des murs sous chargements quasi{statique et
dynamique. Ensuite, les essais permettent de valider la moctlisation nunerique. Les essais ont

et meres sur des murs de conception classique pour la France netropolitaine. Les essais sous
chargement quasi{statique ontee ealies conjointement par le CSTB et le FCBA entre 2007 et
2009, dans le cadre du programme de recherche Sismob. Les essais sous chargement dynamique
ontee ealies sur la table vibrante de I'Institut Technologique FCBA en 2012.

6.1.1 Details des murs de contreventement

La gure 6.2 pesente schematiquement les murs teses et pecise les termes retenus pour cecrire
cesebments. Les panneaux assurant la stabilie horizontale sont clowes sur une ossature com-
pose de montants et de traverses. Des tiges lekes et desecrous sont utilis pour assurer
l'ancrage du mur sur le banc d'essais. Les ancrages sitlesa mi-trawee sont appekes ancrages
courants. Au bas des montants exerieurs, desequerres permettent de relier directement les
montants au banc d'essais. On appelle ces liaisons ancrages exerieurs. Le couturage exerieur,
Nok Seyx, €St la distance entre les pointes le long du pourtour des panneaux. Cela correspond
donc aux montants exerieurs, au montant central ainsi qu'aux deux traverses. Le couturage
inerieur, sint, est la distance entre les pointes le long des montants internediaires.

Figure 6.2: Sclema de principe des murs de contreventement

Comme pour les essais sur les connecteurs netalliques (cf5.1.1, p 82), la mise en place de la
campagne d'essais sur les murs recessite de peciser les con gurationsa tester, les chargements
a imposer et le nombre d'essaisa reproduire par con guration. Un essai mur est beaucoup plus
lourda mettre en place qu'un essai connecteur, les possibilies sont donc plus limiees pour les
murs.

Con gurations : Les con gurations se basent sur dierents types de bois d'ossature,
de panneaux de contreventement, de pointes, d'ancrages exerieurs et de couturage. La
possibilie d'appliquer un chargement vertical simulant les descentes de charge ajoute
une variable suppkmentaire. Le tableau 6.1 pesente les con gurations retenues. Deux
dianetres de pointes de contreventement (pointes anneks de 21 ou 25 mm de dianetre)

et d'ancrages exerieurs ont pu étre teses equerres E5 ou AH de Simpson Strong-Tie® ).
Les notations OSB9, OSB12, P10, P16 et CP10 signi ent respectivement panneau en OSB
depaisseur 9 et 12 mm, panneau en particules depaisseur 10 et 16 mm et panneau de
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contreplaqes de 10 mm dépaisseur. Les dierences dans les sections d'ossature sont
duesa des approvisionnements dierents selon les con gurations, ce point est reanmoins
consicke comme non in uent du point de vue de la esistance au contreventement du mur.
Les couturages maximaux donres dans le NF DTU 31.2 P1-1 (2011) sont de 300 mma
l'inerieur 150 mma I'exerieur.

Panneau | Ancrage Pointe Ossature | Sext | Sint Sollicitation Vert3
g L (mm)!|b hmm)?| mm| mm| Type (hombre) | kN
Monotone (1)
Cycligue (2) 0
OSB9 E5 2,1 45 35 120 150 | 300
Monotone (1) 55
Cycligue (2) ’
Monotone (1)
Cyclique (1) 0
ES 21 45 35 120 150 |7
Monotone (1)
Cyclique (1) 6
OSB12 150 y
Monotone (1)
Cyclique (2) 0
AH 2,5 50 45 145 300 Y%
Cycligue (2) 3
Dynamique (3)
P10 ES 2,5 55 45 120 | 150 | 300 | Monotone (1) |-,
Cyclique® (4)
300 Monotone (2)
E5 45 115 Cyclique® (2) 6
P16 25 50 300 | _Monotone (1) |,
150 Cyclique (2)
AH 45 145 .
Cyclique (2) 3
Dynamique (3)
Monotone (1)
Cycligue (2) 0
CP10 AH 2,5 50 45 145 | 150 | 300 | X!
Cyclique (2) 3
Dynamique (3)

1 L : dianetre

2b h: largeur

longueur
hauteur de la section transverse

3 Vert : Chargement vertical
4 Deux essais selon la norme NF EN 12512 (2002) et deux selon la norme ISO 21581 (2010)
5 Pour un des essais, le couturage sur le montant central vaut 300 mm au lieu de 150 mm

Tableau 6.1: Plan d'exgerience pour les essais murs

Chargements : Les protocoles de chargement pour les essais quasi{statiques ont ccpet
discues (cf. x4.1.1.1 etx5.1.1). Par souci de coterence avec les essais pointes de contreven-
tement et les prescriptions de I'Eurocode 8 (NF EN 1998-1, 2005), on retient le chargement
de la norme NF EN 12512 (2002). Pour l'une des con gurations, des essais suivants deux
protocoles ontet eali®es dans un but comparatif (NF EN 12512 (2002) et ISO 21581
(2010)). Pour les essais dynamiques sur table vibrante, la flection d'acekrogrammes est
un processus complexe, qui est aborce dans un paragraphe speci que plus loin dans ce
chapitre.

Nombre d'essais : En quasi{statique, le minimum est d'un essai push-over et d'un
essai cyclique par con guration. La lourdeur des essaisa cette echelle a dice le nombre
d'essais possibles. La probematique est similaire en dynamique, trois essais sont eali®es
par con guration, avec trois acekrogrammes dierents.
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Du fait des dierences fondamentales entre les essais quasi{statiques et dynamiques, nous
les cetaillons dans deux parties distinctes.

6.1.2 Essais quasi{statiques
6.1.2.1 Banc d'essais

Le banc d'essais doit permettre de faire

travailler le mur en contreventement,

c'estp{dire en cisaillement dans son

plan. La gure 6.3 montre un mur de con-

treventement instalé sur le banc d'essais.

Une lisse de méme section que la tra-

verse inkrieure est place entre le mur

et le banc d'essais an de permettre les

mouvement des panneaux. Les ancrages

courants et exerieurs sont boulonres au

pro & netalligue du banc d'essais, qui

sert de support au mur, on ealise ainsi

la méme xation qu'in situ (cf. x6.1.1).

Un syseme de glissere est instale a n de

garantir le mouvement du mur dans son  Figure 6.3: Mur de contreventement sur le banc
plan (gure 6.4.a). Les frottements sont d'essais (CSTB)

limies gracea des bandes de glissement

en Te on R . Le \erin est instale dans le prolongement de la traverse haute et la charge est ap-
pligiee par l'intermediaire d'une entretoise netallique de surface 120 300 mm ( gure 6.4.b).
Le \erin et I'entretoise sont en contact lireique, de manerea ne transmettre que la composante
horizontale de la force au mur. L'une des di cules des essais cycliques est de pevoir un syseme
de rappel pour assurer le mouvement dans les deux sens. Pour ce faire, une deuxeme entretoise
est »eea l'oppos de la premere, et relee au \erin par des tiges leees (gure 6.4.c). Ainsi,
dans le sens de la sortie de la tige du \erin, celui-ci appuie sur la preméere entretoise. Dans le
sens de la rentee de la tige, I'e ort est transkea la deuxeme entretoise par les tiges lekes.
Ce syseme fait apparatre un kger jeu pour des e orts importants. Neanmoins, comme I'on
mesure le ceplacement en téte de mur par un capteura | et non par le capteur de eplacement
du \erin, une telle approche est touta fait justiee. En n, les charges verticales sont appligLees
au droit de chaque montant, par l'intermediaire d'une poutre en aciera laguelle sont »xes des
masses.

(a) Glissere (b) Entretoise \erin (c) Entretoise oppose

Figure 6.4: Dispositif experimental pour les murs en quasi{statique
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6.1.2.2 Mesure des aplacements

Plusieurs capteurs de deplacement sont instales.

La g-

ure 6.5 pesente leur positionnement. Le deplacement hor-
izontal dp de la traverse basse est mesue. Le ceplacement
en téte de mur d; est mesue par un capteura |, et le
souevement de chaque montant exerieur par un capteur
suppkmentaire. On note s¢ le souevement du montant en
compression (theoriquement regatif) et s; le souevement du
montant en traction. Ce dispositif de mesure permet de cal-

culer le eplacement da au cisaillement eta la

exion du

mur, en retranchant I'e et du mouvement de corps solide,

voir la gure 3.2 (p 49) qui pesente une cecomposition des
types de ceformation des murs : le cisaillement, la exion et

Figure 6.5: Positions des
capteurs de ceplacement

le mouvement de corps rigide. La comparaison du ceplacement en téte de mut; au ceplacement
corrige dc permet d'estimer l'importance du mouvement de corps solide. Le deplacement corrige

s'exprime alors ainsi :

de=d dp (Sc st)

6.1.3 Essais dynamiques
6.1.3.1 Banc d'essais

Une table vibrante est le moyen d'essai
experimental qui reproduit le mieux les sol-
licitations sismiques sur une structure. Alors
que les essais quasi{statiques sont eali®es a
ceplacements imposes en un point de la struc-
ture, une table vibrante permet d'imposer une
aceekration a la base de celle-ci. Les forces
et ceplacements sont alors cependant des
masses, de l'amortissement, de la raideur de
la structure etevidemment de la sollicitation.
La table vibrante de I'Institut Technologique
FCBA est unidirectionnelle, on sollicite donc
les murs dans leur plan an de les faire tra-
vailler en contreventement. Pour ce faire,
ilIs sont esa la table de la méme manere
gue pour les essais quasi{statiques, c'esta-
dire par six boulons (4 ancrages courants et
2 exerieurs). Un syseme de guides »xa la
table assure le mouvement du mur dans son
plan, le jeu entre le mur et les guides est de

hauteur=largeur (6.1)

Figure 6.6: Mur de contreventement sur la
table vibrante (FCBA)

l'ordre de 5 mm de chaque coe. Une lisse et un caisson sont »esa la traverse haute par
l'intermediaire de quatre boulons. Le caisson est rempli de sac de sable a n de simuler la masse
de la partie sugerieure de la structure. Les lisses ajoutes sous et sur le mur permettent avant
tout d'empécher que les panneaux de contreventement entrent en contact avec le banc d'essais

lors de grandes ceformations.
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6.1.3.2 [eroulement d'un essai

Chague essai suit une proedure qui consiste a imposer successivement des bruits blancs et
des acekrogrammes. Les bruits blancs permettent de mesurer la periode fondamentale du
specimen, car celle{cievolue avec I'endommagement, du fait de I'a aiblissement de la raideur
du mur. Les acekrogrammes sont issus du méme signal sismique dieremment amplie. Le
premier acekrogramme impos n'est gereralement pas amplie. Les acekrogrammes suivants
sont amplies progressivement de manerea atteindre la rupturea la 3 €™€ ou 4°™¢ sollicitation.
Sur certains essais, le facteur d'ampli cation est eduit, de manerea observer le comportement
sous faibles sollicitations d'un mur endommace.

6.1.3.3 Originalie du banc d'essais

Dans letat de I'art sur les essais exgerimentaux (cf. x4.1.2.2, p 69), il aee mis en avant que,a
notre connaissance, tous les essais tep ealies sur des murs de contreventement en dynamique
I'ontee au moyen d'une ossature netallique mobile permettant de guider le mur. Pour les essais

a FCBA, les moyens techniques de la halle d'essais permettent d'utiliser le pont roulant pour
retenir la masse, au cas a le mur soit trop endommage pour assurer cette fonction. L'utilisation
d'un systme d'ossature articuee n'est donc pas recessaire et permet de xer la masse directe-
ment au mur, ce qui est plus repesentatif des conditions eelles. La charge maximale du pont
roulant (2000 kg) est le facteur limitant le niveau de masse appligue sur le mur. De 1500 kg, par
fcurie, pour la plupart des essais, cette masse aet poreea 2000 kg pour les derniers essais.
En contrepartie, le syseme de glissere produira des frottements non repesentatifs de la ealie.

6.1.3.4 Mesure des acetrations et des aplacements

La gure 6.7 montre le positionnement des

acekronetres. Pour chaque acakronetre, la

eche indique la direction d'enregistrement et le

sens de mesure positive. En plus de ces cap-

teurs, un aceeronetre et un LVDT ( Linear Vari-

able Dierential Transformer , capteur electrique

de deplacement lireaire) sont plaes sur la ta-

ble vibrante. Enn, un capteura | mesure le

ceplacement entre la t&te de mur et un point xe du

laboratoire. Le | de ce capteur est » au méme

endroit que les acekronetres 3 et 4. La disposi-

tion des acekromnetres permet déetudier le com-

portement global du mur, mais aussi les comporte-

ments locaux, comme le souevement des montants Figure 6.7: Position des acekronetres
exerieurs (capteurs 6 et 8) ainsi que leur exion

(capteurs 5 et 9). Le capteura | et le LVDT fournissent, par dierence des deux, une deuxeme
mesure du ceplacement relatif du mur, les acekronetres 4 et 7 fournissant aussi cette donree.

6.1.3.5 Acekrogrammes

Un essai dynamique permet devaluer le comportement d'une structure pour un aceerogramme
donre. Pour cette campagne d'essais, trois essais sont eali®es par con guration, on cherche donc
a ®lectionner trois acekrogrammes. La proedure utilisee par le BRGM consistea slectionner
des acekrogrammes eels (enregistes et disponible dans des bases de donrees, ck2.3.1,

p 40). La proedure de slection est synttetise ci-dessous. An de repesenter au mieux les
mouvements sismiques en France, et par souci de colerence avec la eglementation, les points
suivants ontee ¢ nis :
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Les signaux d'entee sont des acekrogrammes naturels et non pas synthetiques.

L'aba sismique de ekrence repose sur des calculs probabilistesa 475 ans de periode de
retour. Cela corresponda une probabilie de depassement de 10 % sur 50 ans, soit la
probabilie assoceea l'exigence de non e ondrement dans I'Eurocode 8 (NF EN 1998-1,
2005).

Les s@&narios de isme sont des s@&narios ealistes dans le contexte de la France et des
Antilles Frarcaises.

L'aka sismique probabiliste tient compte des fequences d'occurrence des ismes autour du
site consicee. L'acekration du sol en un site est assoceea une periode de retour T. Cette
periode de retour est & nie en termes de probabilie de cepassement de I'acekration (ou tout
autre parametre du mouvement du sol). La proedure de lection des acekrogrammes se
ceroule en quatreetapes :

Etape 1 : Il s'agit tout d'abord de ¢ nir des senarios de ®isme, c'esta-dire les conditions
pour lesquelles on va chercher des ismes de etrence. Les villes de Moule en Guadeloupe,
de Lourdes et de Nice en France nretropolitaine ontee choisies comme sites repesentatifs
des zones d'aka fort, moyen et mocke.

Etape 2 : On ce nit les nmethodes de calcul qui permettent de trouver les ®ismes de
s@nario qui sont identies sous forme de couple Magnitude-Distance.

Etape 3 : On & nit les crieres de recherche des acekrogrammes eels dans les bases
de donrees de mouvements forts. On s'appuie sur des bases de donrees mondiales et on
flectionne pour chaque s@nario les 20 aceerogrammes epondant le mieux aux crieres
de recherche.

Etape 4 : Pour la ealisation d'essais dynamiques, la dernere etape consiste a modi-
er pour chaque senario I'acekrogramme de plus grand PGA pour avoir un contenu
fequentiel uniformise.

Pour le senario Guadeloupe, I'activie sismique autour du site est importante sur une large
gamme de distance. Il est ainsi di cile de trouver un se@nario unique su samment repesentatif
pour le site. Deux distances sont donc dierencees :

Un sisme proche, correspondanta un spectre riche en hautes fequences(3 Hz) et une
duee de signal courte,

Un sisme lointain, correspondanta un spectre riche en basses fequences(3 Hz) et une
duee de signal longue. Les signaux sont naturels modies et caés sur un spectre cible
pour aneliorer la repesentativie du spectre.

Letape 4 permet de prendre en compte I'in uence des conditions de sol sur 'atenuation des
ondes sismiques entre l'origine du isme et I'emplacement de la structure. Le calage est ealie
en modi ant le contenu spectral de I'acekrogramme. |l faut pour cela possder un spectre cible.
Ce spectre est calcuka partir de relations d'atenuation qui prennent en compte les e ets de
sites. On obtient ainsi un acekrogramme pour chaque s@nario.

Enn, il convient de & nir un type de sol pour obtenir les acekrogrammes. Un sol de
type B, selon le classement de I'Eurocode 8, est choisi. La d nition de I'Eurocode 8 pour ce
type de sol est la suivante : "Dep6ts raides de sable, de gravier ou d'argile sur-consolices, d'au
moins plusieurs dizaines de netres dépaisseur, caraceri®es par une augmentation progressive
des proprees necaniques avec la profondeur”. Ce choix se justi e car ce type de sol est le plus
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repesent dans la base de donrees d'acekrogrammes eels et qu'il est fequent dans les zones
constructibles.

Les esultats de cette proedure de slection sont quatre aceerogrammes, un pour le se&nario
de Nice, un pour celui de Lourdes et deux (lointain et proche) pour la ville de Moule. L'icee
originale consistaita utiliser ces signaux pour ealiser les essais dynamiques. Il s'est reanmoins
awee, lors d'une pe{campagne d'essai, que seul le isme lointain (PGA = 0; 33 g) permettait
d'entramer la rupture des murs. Pour cette raison, les trois signaux sismiques retenus pour la
campagne d'essai ( gure 6.8) sont les suivants :

Guadeloupe modie . le ®isme obtenu par la methode decrite ci-dessus pour le s@nario
Guadeloupe lointain (PGA = 0;33 Q).

Guadeloupe naturel : le sisme naturel le plus nocif de ceux ®lectionres pour le senario
Guadeloupe lointain (PGA = 0;24 q).

L'Aquila : le ®isme naturel du tremblement de terre de I'Aquila (2009) enregistea la
station GX066 (PGA = 0 ;56 Q).

Figure 6.8: Acekrogrammes slectionres pour les essais dynamiques

6.1.4 Analyse des esultats

On pesente ci-dessous une analyse des esultats exgrimentaux sur les murs des contrevente-
ments. Les essais quasi{statiques et dynamiques font I'objet de deux parties distinctes. On
cherche dans chacune d'ellesa transmettre au lecteur les points ces permettant de comprendre
le comportement des murs au cours des essais et les modes de ruines qui en cecoulent.
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6.1.4.1 Essais quasi{statiques

Observations

La gure 6.9 sctematise la ceformation du mur au cours d'un essai exgerimental et pesente
plusieurs illustrations des comportements locaux. Visuellement, le comportement global de I'os-
sature est celui d'un cadre rigide articue en ses coins, ce comportement est gereralement appeé
ceformation en paralelogramme. Neanmoins, si I'on préte attention au comportement local des
ancrages exerieurs, on observe que le montant exerieur sollicie en traction peut secarter de

la traverse basse en ceformant lequerre. Ce plenorrene n'est obsene que pour lesequerre& 5,
pas pour lesAH . Cela signi e que le comportement global n'est pas purement paralelogramme.
Concernant les panneaux de contreventement, on observe gu'ils ne se ceforment pas et subissent
une rotation autour d'un axe orthogonala leur plan. Pour de grands deplacements en téte
de mur, ce mouvement de corps rigide est tes visible. Cela implique que les connecteurs aux
coins des panneaux subissent des deformations tes importantes et qu'ils sont les premiers a
s'endommager. Lorsqu'en plus il y a soubvement du montant, on peut observer une rupture du
coin du panneau concidanta I'ancrage exerieur. A contrario , les connecteurs plaes le long des
montants intermediaires ne semblent pas subir de ceformation importante. Cela est colerent
avec l'approche de dimensionnement de la norme NF EN 1995-1-1 (2005), qui consicere que ces
connecteurs ne participent pasa la esistance en contreventement des murs. Leur utilie consis-
teraita pevenir la exion hors plan des panneaux. En n, il est possible en n d'essai d'observer

la deformation des pointes de contreventement, on retrouve alors les observations discuees au
chapitre pe@dent (cf. x5.1.3, p 87).

Figure 6.9: Observation du comportement global et local du mur

Les essais quasi{statiques sont eali®es jusqua des ceplacements importants (de l'ordre de
100 mm). Cela permet d'observer les ruptures d'une grande partie des connecteurs netalliques.
Comme expligLe ci-dessus, ce sont les connecteurs dans les coins des panneaux qui sont les plus
sollicies du fait du mouvement relatif entre l'ossature et les panneaux. Au cours d'un essai,
ces assemblages sont donc les premiersa se rompre par arrachement, perforation ou fatigue des
pointes. On observe ensuite que ce sont les assemblages contigus se rompent, le prenonene se
propage ainsia partir des coins des panneaux. Cela s'explique par le fait que chaque rupture
d'assemblage entrane une redistribution des e orts sur les assemblages voisins.

Analyse des mesures
Les mesures de la force et des deplacements permettent de calculer la raideur initial€ g, la
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force maximale Fmax, 1a limiteelastique dy et la limite ultime dy. Pour les essais cycliques, le
calcul est ealie sur la courbe enveloppe des cycles. La ductilie est donree par le rapport de
dy sur dy, on la nomme ductilie statique Ds pour les essais monotones et ductilie cycliqueD ¢
pour les essais cycliques. L'annexe D synttetise les esultats des essais murs, ceux{ci montrent
gue d'une manere cererale :

Les raideurs initiales sont tes variables, m&me pour des essais identiques. Cela se epercute
sur les valeurs dedy et de D, qui sont ainsi di cilesa interpeter.

Les equerres renforeesAH augmente la raideur initiale, la force maximale et la duc-
tilie par rapport aux equerres classiques E5. LesequerresAH limitent le souevement
des montants exerieurs, ce qui eduit les contraintes sur les pointes de contreventement
environnantes.

Un couturage ressere augmente la raideur initiale, la force maximale et la ductilie (cf.
con guration P16 E5). Ce point est reanmoins dep bien etabli et pris en compte, par
exemple dans I'Eurocode 5 (NF EN 1995-1-1, 2005) pour le calcul des murs de contreven-
tement.

Plusieurs essais sont epees deux foisa l'identique. En terme de force maximale, lecart
le plus important entre deux essais identiques est de l'ordre de 12 %.

A pointe et ancrage equivalents, la con guration OSB12 est moins esistante que le P16
et le CP10, mais les ductilies sont egerement sugerieures.

Evolution force{atplacement caraceristique

La gure 6.10 pesente le comportement
carackristiqgue d'un mur en contrevente-
ment sous chargements monotone et cyclique.
La similitude avec les esultats des essais
experimentaux a lechelle des connecteurs
nmetalliques estevidente (cf. x5.1.3, p 87). On
retrouve en e et le comportement non lireaire
et ductile de l'essai monotone ainsi que les
boucles d'hyskesis et I'endommagement pro-
gressif de l'essai cyclique. On observe aussi le
prenonene de eduction du deplacement au
pic d'e ort en cyclique ( cap degradation). En-
n, on peut voir que l'essai cyclique est mere
jusqua rupture compete du mur, puisque
celui-ci n'ore plus aucune esistance sur le
dernier cycle.

Figure 6.10: Evolution force{ceplacement
caraceristique des murs en contreventement

Chargement vertical

Pour environ la moite des essais (cf. Tableau 6.1, p 111), un chargement vertical est impose
an de mockliser les descentes de charge qu'un mur subit au sein d'une structure. Il convient
d'aborder les aspects globaux et locaux qu'entrame ce chargement. A lechelle globale, les essais
experimentaux ne montrent pas de tendance dominante (cf. Annexe D). Pour certaines con-
gurations, le chargement vertical n'a pas d'in uence (OSB9 E5, P16 AH (gure 6.11.a)). Sur
d'autres, cette in uence semble limiee (OSB12 E5, CP10 AH), alors qu'elle semble importante
pour la con guration OSB12 AH (gure 6.11.b). De plus, ces esultats contredisent ceux de
Dean et Shenton (2005), qui pesentent des esultats d'essais assimilablesa des monotones pour
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trois niveaux de chargement vertical. Leurs esultats montrent que la charge verticale augmente
la esistance (entre 20 et 30 %) et la raideur (plus de 100 %) des murs. Le nombre d'essais
limie, et le plan d'experience qui n'a pas pour objectif principal letude de I'e et du chargement
vertical, ne nous fournissent pas les donrees su santes pouretudier plus en cetail ce ptenonene.

(a) P16 AH (b) OSB12 AH

Figure 6.11: In uence du chargement vertical (NC : Non Charge, C : Charg)

A lechelle locale, le chargement vertical a une grande in uence sur le comportement des
ancrages exerieurs, car il sollicite les montants en compression. Au cours d'un essai, les montants
exerieurs sont normalement sollicies en traction ou compression selon le sens du chargement
horizontal. Le chargement vertical eduit ou annule le ptenonene de traction dans les montants
exerieurs. De cette manere, l'ancrage exerieur n'est pas ou peu sollicie en traction. Dans le
cas des essais eali®es avec lequerre E5, le souevement moyen des montants exerieurs est de
7;8 mm avec chargement vertical et de 282 mm sans. On notera que pour lesequerres AH,
beaucoup plus rigides, les souevements sont regligeables.

E et du protocole de chargement

Deux chargements cycliques dierents ontet teses sur la con guration P10. Le chargement
CEN (NF EN 12512, 2002) et le chargement ISO (ISO 21581, 2010) sont utiliees. Les esultats
de ces essais ont cepet pesenes (cf. x4.1.1.1, p 64). On observe que les deux historiques de
chargement sont nalement assez proches et qu'ils n'in uencent pas \eritablement la eponse
des murs.

Plenonene de dissynetrie en force

Un ptenonrene de dissynetrie en force aee identie sur les essais pointes (cf. x5.1.3.1, p 91).
Pour ceux{ci, ce prenomnene est attribtea la non synetrie de leprouvette et aux ptenonenes

de frottement plus importants en compression qu'en traction. Une autre cause de dissynetrie
en force, identiee par Li et al. (2012a), est consickee comme regligeable pour ces essais
pointes. Il s'agit du fait qua chaque amplitude non atteinte pealablement, la pointe subit

un endommagement qui I'a aiblit lors du chargement dans le sens oppo%. Les essais cycliques
sur les murs de contreventement pesentent aussi une dissymnetrie en force. Les eprouvettes
etant synetriques, de méme que le syseme de mise en charge, on attribue cette dissynetrie au
prenonene d'endommagement cecrit par Li et al. (2012a). Des essais suppementaires seraient
recessaires pouretudier plus en cetail ce point, ce qui n'a paset fait dans le cadre de cette
trese.
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6.1.4.2 Essais dynamiques

Observations

Les essais se ceroulent selon la proedure cep decrite (cf. x6.1.3.2, p 114). Entre chaque
acekrogramme, et en plus du bruit blanc, le mur est inspece visuellement. L'attention se porte
essentiellement sur letat des pointes de contreventement. Neanmoins, les dierents ancrages et
les panneaux en bois sont aussi obsenes. Pour ces derniers, il s'agit notamment d'observer les
coins, qui sont les zones les plus solliciees. Gereralement, le premier acekrogramme sollicite
tes peu le mur, dont le deplacement maximal en téte est de l'ordre de 10 mm. Suitea un tel
essai, il n'est pas possible de distinguer visuellement de quelconques endommagements, ce que
permet en revanche l'analyse des bruits blancs (discute plus loin dans cette partie). Suitea
des sollicitations plus importantes, on commencea observer les endommagements au niveau des
pointes de contreventement. On retrouve une localisation des dommages comparablesa celle des
essais cycliques quasi{statiques,a savoir que les pointes les plus endommagees se trouvent dans
les coins des panneaux. De ce fait, les premeres ruptures compktes de pointes apparaissent
cereralement dans les coins, pealablement au dernier test bae sur un acekrogramme tes
fortement amplie. Ce dernier test, sous tes fortes sollicitations, engendre la rupture d'une
grande partie des pointes, et donc une perte de raideur trop importante pour que le mur puisse
continuera reprendre des e orts de contreventement. Malge ces dommages, on notera que le
mur est encore capable de supporter la charge verticale sans s'e ondrer. La gure 6.12 pesente
dierentes ruptures de pointes issues du méme essai. On observe bien que les pointes subissent
des deformations plastiques, particulerement visibles sur les photos a et b. On retrouve aussi
les modes de ruptures obsenes lors des essais pointes (86.1.3.1, p 87).

(a) Arrachement (b) Perforation (c) Fatigue

Figure 6.12: Modes de rupture des pointes lors des essais dynamiques

Pour des sollicitations su samment importantes, lI'observation visuelle de I'essai met en
evidence la ckeformation en cisaillement du mur, alors que le mouvement de corps solide et la
exion ne se distinguent pas (cf. gure 3.2, p 49). D'ailleurs, on ne discerne pas de souevement
des montants exerieurs au niveau des ancrages exerieurs.

Analyse des mesures

Un acekronetre mesure l'acekration dans une direction speci que. Une double inegration
temporelle de cette mesure doit fournir le deplacement. Neanmoins, méme si les acekronetres
utilies sont continus, il semble qu'il existe une fequence de coupure en dessous de laquelle la
mesure n'est pas e ectiee. Cette fequence serait de I'ordre de 03 Hz. Le calcul du ceplacement
serait ainsi quelque peu fauss. Le deplacement relatif du mur (dierence des deplacements en
tete et pied de mur) serait ainsi d'autant plus faux qu'il cumule les erreurs de deux capteurs.
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C'est principalement pour cette raison que des capteurs de ceplacement sont instales en plus des
aceekronetres, I'un sur la table et l'autre en téte de mur. Ce sont les mesures de ces capteurs
qui sont utilies pour analyser les esultats en deplacement.

Pour chaque essai, la fequence fondamentale et I'amortissement sont obtenusa letat initial.
Les valeurs maximales du ceplacement relatif du mur sont extraites pour chaque ampli cation.
Ces donrees permettent d'observer les points suivants

Les fequences fondamentales sont assez variables, allant de&a 7;2 Hz pour la con-
guration OSB12 1500 kg. Cela tenda con rmer la variabilie importante de la raideur
initiale obsenee sur les essais quasi{statiques.

Les coe cients d'amortissement sont tes stables, les valeurs sechelonnant de 12a 15 Hz.

De manere touta fait logique, les ceplacements sont nettement plus importants lorsque
la masse passe de 1500a 2000 kg. Pour 'OSB12 par exemple, le ceplacement maximal
passe de 38a 58 mm pour le signal Guadeloupe Modie ampliea 1 ;06 g.

La epetabilie est tesee en reproduisant trois fois la méme fquence d'essai sur la méme
con guration de mur. La tableau 6.2 pesente les valeurs de la fequence fondamentale
fo de chague mur et des eplacements maximuma dierents niveaux de sollicitation. On
observe que le mur de I'essai 2 est moins rigide que les deux autres, ce qui entrane des
dierences non regligeables en terme de ceplacement. Pour les deux murs de fequence
fondamentale similaires (essai 1 et 3), les esultats en cgeplacement sont tes proches. On
peut donc conclurea une bonne epetabilie du syseme experimental.

Sollicitation Deplacement max (mm) Fequence fo (Hz)
g Essai 1| Essai 2| Essai 3 Essai 1| Essai 2| Essai 3
0; 33 9,0 13 9;6 6;8 5;8 7,2
1,06 39 45 36
0;33 31 34 29

Tableau 6.2: Comparaison de trois essais identiques

Evolution de la fequence fondamentale

Les fonctions de transfert du mur sont cal-
cukes a partir des bruits blancs eali®es a
dierents moments des essais. La gure 6.13
pesente la fonction de transfert du mur a
letat initial, ainsi qu'apes chacune des sol-
licitations pour le specimen OSB12 avec une
masse de 1500 kg et 'acekerogramme Guade-
loupe modie. L'acekrogramme est epee
quatre fois, respectivementa des PGA de 933
-1;06 -0 33 et 1,25 g. Le dernier signal ayant
cau< la rupture du mur, aucun bruit blanc n'a
ensuiteet tese. Lévolution des fonctions de
transfert montre que la fequence fondamen-
tale du mur diminue suite aux deux premiers
signaux (0; 33 et 1,06 g) en passant de &25a
2;25 Hz. En revanche, la fequence fondamentale n'est pas modiee suite au troiseme signal, ce
qui s'explique par une sollicitation plus faible qu'au deuxeme signal (Q 33 contre 1,06 g) ainsi
gu'un endommagement e fort au pealable.

Figure 6.13: Fonction de transfert du mur au
| des sollicitations
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6.2 Mocale Eéments Finis

On aborde dans cette partie le ceveloppement du mocleEeEments Finis (EF) detaile de mur

de contreventement. Ce mockle est bag sur le principe, dcepenone, d'une dissipation de
lenergie concentee dans les assemblages par connecteurs netalliques, notamment les pointes
de contreventement dans le cas des murs.

6.2.1 Geonetrie

Un mur est compo® dune ossature, de

panneaux et de connecteurs netalliques.

L'ossature est moctliee par desekements de

poutre, selon I'hypotlese d'Euler. Les pan-

neaux sont mocklies par deseements plaques

a 4 nuds. Les poutres et les plaques ont

un comportementelastique lireaire. Chaque

connecteur netalligue est mocklie par un

ekmenta deux n uds assimilablea un ressort.

Ces nuds possdent 3 deges de libere

(DX, DY et DRZ), & nissant leément par

2 raideurs en translation, et 1 en rotation

(le calcul est 2D seulement, puisque c'est le

comportement du mur dans son plan qui est

etude). Le maillage d'un mur est construit de ~ Figure 6.14: Repesentationeclaee du mocele
manerea ce que chaque ressort mocklisant un EF cetaile

assemblage relie deux nuds confondus, ap-

partenant chacuna un des deuxekments assembks. C'est pourquoi la gure 6.14 repesente,
pour une meilleure lisibilie, le modtle de manereeclake. Les raideurs en rotation (selon DRZ)
sont regliges pour tous les assemblages :

Pour les pointes de contreventement, DRZ corresponda une rotation autour de l'axe de
la pointe. Hormis le frottement entre les deux peces de bois, aucun e ort ne peut étre
transke selon DRZ pour ce type d'assemblage.

Pour les assemblages entre leseements d'ossature, renfor@s ou non par uneequerre, DRZ
corresponda la rotation pesentee gure 6.15. La exion des pointes engendre un moment
esistant, qui est reanmoins reglige du fait des faibles dianetre et longueur de peretration

de celles{ci (31 90 mm).

Les raideurs en translation (selon DX et DY) sont cetermirees par
la loi de comportement hyseetique de Humbert (cf. x3.2.3, p 56). Ces
deux deges de libere (ddl) sont incependants, la loi de comportement
est donc a ecee deux fois pour moctliser chaque assemblage. Dans le
cas des assemblages entreekments d'ossature ( gure 6.15), la loi selon
DX utilise le jeu de paranetres ¢ ni en arrachement/compression, et
celle selon DY utilise les paranetres e nis pour le cisaillement (cf.
x5.3, p 105). Le decouplage des comportements selon DX et DY im-
pligue que pour un ceplacement entre les deux n uds de leement de
vecteur U non nul, de composanted)x 6 0 et Uy 6 0, les forces selon Figyre 6.15: Rotation
chaqueddl (Fx et Fy) sont calcukes incependamment selon la loi selon DRZ d'un
parametee dans chacune des directions. Il en esulte que le vecteur  ag5semblage entre
F de la force dans la liaison est la somme vectorielle dEx et Fy.  epments d'ossature
Ainsi, lorsque des jeux de paranetres dierents sont a eces en DX
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et DY, le comportement e ectif de lebment, qui est donre par F = f (U), est une combinaison
des deux lois qui ne peut étre \eriee exgerimentalement, car seuls des essais selon les directions
X et Y sont eali®es. Neanmoins, les essais exgrimentaux sur les murs n'‘ont jamais mis en
evidence de ceplacement important en cisaillement des liaisons entre eements d'ossature, la
nmeconnaissance du comportement dans des directions particuleres n'est donc pas consiccee
comme pejudiciable.

Le cecouplage des comportements en DX et DY est plus probematique pour la moctlisa{tion
des pointes de contreventement, et engendre une surestimation des e orts si la loi unidirection-
nelle est a eceea la foisa DX et DY (cf. x4.2, p 72). Pour y renedier, le principe du oriented
spring pair model est impement dans le code (Richard (2001), Judd (2005)). Pour chaque liai-
son, lesdd! sont traduits dans un regere local orient selon la direction de deformation dominante
de l'assemblage.

6.2.2 Maeriaux

Lesekments en bois du modtle (ossature et panneaux) sont moctlies par un comportement
elastique lireaire homogene et isotrope. Le tableau 6.3 pesente les valeurs de rigidie et de
masse volumique utilies pour la moctlisation. Les poutres de I'ossature sont ce nies par le
module delasticie moyen et la masse volumique moyenne pour des bois de classe de esistance
C24. Pour les panneaux OSB, les valeurs de la rigidie et la masse volumique correspondenta un
OSB de type 3 (Panneaux travaillants utili’es en milieu humide). Les panneaux OSB sont pour
l'instant consicees comme un maktriau isotrope, dont la rigidie est la moyenne des rigidies
longitudinale et transversale. Pour les panneaux de particules, c'est le type 5 qui est retenu
(méme ¢k nition que 'OSB/3).

Ossature OSB/3 P5 10 mm P5 16 mm
Em (MPa) | 11000 3400 2000 1900
m (kg=m°) | 420 550 650 600

Tableau 6.3: Rigidies et masses volumiques retenues pour la mocelisation

6.2.3 Conditions limites

Les conditions limites & nies pour le mockle correspondenta celles appligiees pour les essais
experimentaux sur les murs. Tous les nuds de la traverse basse sont blogles, ce qui se justi e
par les ceplacements regligeables mesues lors des essais et permet une prise en compte simple de
la xation du mur sur les fondations. On a cep mentionre le fait que le calcul est 2D seulement,

ce qui experimentalement correspond aux sysemes de guidage utilisesa la fois pour les essais
guasi{statiques et les essais dynamiques. Le chargement vertical est appliqLe par l'intermediaire
de masses ponctuelles uniformement eparties le long de la traverse haute du mur ( gure 6.14).
Pour les essais quasi{statiques, le chargement vertical n'est pas unifornrement eparti car il n'est
appligte qu'au droit des montants, soit en cing endroits dierents. Neanmoins, on consicere
gu'une charge uniformement epartie est une approximation coterente, car la traverse haute
est doubke, ce qui permet une certaine redistribution des e orts. Pour les essais dynamiques,
le caisson contenant les masses est en contact avec le mur sur toute la longueur de la traverse
haute, ce qui justi e le choix de moctlisation.

Pour les essais quasi{statiques, le chargement est un ceplacement impos a chaque nud
de la traverse haute et au nud superieur de chaque montant principal. Les deplacements
imposs au moctle nunerique sont les ceplacements mesues en téte de mud; lors des essais
experimentaux. En premere approche, on utilisait le deplacement corrige dc (cf. x6.1.2.2, p 113),
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mais du fait des faiblesecarts entred; et dc, et du manque des donrees recessaires pour calculer
dc sur certains essais, I'ensemble des calculs aet eali®a partir ded;.

Pour les essais dynamiques, le chargement consistea c nir un champ d'acekration hori-
zontalea partir de I'aceekrogramme d'entee. La traverse basse est toujours xe, et I'ensemble
du mockle est soumis au champ d'acekration. Les forces d'inertie apparaissent sous l'e et
combire des masses et du champ d'acekration.

6.2.4 Deroulement des calculs

Il est recessaire d'apporter quelques pecisions suppementaires sur le ceroulement des calculs.
Il s'agit surtout de peciser les conditions dans lesquelles sont calcukes les directions de charge-
ment des assemblages et de cktailler les choix de moctlisation concernant I'amortissement en
dynamique. On rappelle que les calculs sont ealies avec le logiciel libre Codaster®.

6.2.4.1 Pe{calculs

Avant le calcula proprement parler, il convient de suivre deuxetapes. La premere concerne
les directions de chargement de chaque assemblage, qui permettent de c nir un regere local
pour chacun d'eux. On impose pour cela un faible ceplacement en téte de mur, on extrait pour
chaque assemblage les eplacements selon les axes X et Y du regere global du maillage, on en
ceduit I'orientation de la direction de chargement et on & nit le repere local correspondant. Les
travaux de Richard (2001) montrent qu'au cours d'un calcul la direction de chargementevolue
autour de sa valeur initiale. On s'assure d'obtenir la valeur initiale de la direction de charge-
ment en restant dans la zone elastique du mockle. Cette condition est \eriee en travaillant
sur un mockle elastiqgue (modi cations temporaires du comportement des ressorts moctlisant
les assemblages) et en imposant un ceplacement de 1 mm, ce quia lechelle du mur (2 m de
coe) est tes faible.

La deuxemeetape consistea appliquer la charge verticale. En e et,a letat initial le mur
n'est pas contraint par la masse qu'il supporte. Il s'agit donc de calculer letat de contrainte
dans le mur pour la masse appligee en téte. Cetetat est alors consicke comme le nouveletat
initial,a partir dugquel sera ealig le calcul.

6.2.4.2 Pe{calculs suppémentaires en dynamique

Lesetapes pe{calculatoires decrites ci{dessus valent aussi pour les calculs en dynamique. Léetat
initial est simplement compee par I'nypotrese selon laguelle les vitesses et acekrations sont
nulles. Neanmoins, des etapes suppementaires doivent étre merees avant les calculs en dy-
namique. En e et, ceux{ci se dierencient des calculs en quasi{statiques par la recessie de
mockeliser I'amortissement visqueux (cf. x1.2.1, p 28). On utilise la methode de Rayleigh,
nmethode qui est majoritairement employee pour l'inegration directe desequations du mouve-
ment (Paultre, 2005) pour des sysemesa plusieurs deges de libere. La premereetape consiste
donca dceterminer les modes propres et les masses modales correspondantes. Les deux premiers
modes (de pulsation propre! ¢ et ! 1,) pour lesquels la masse modale est non regligeable sont
les modes retenus pour le calcul de I'amortissement. On a ecte le m&me taux d'amortissement

a chague mode. La matrice d'amortissementC est alors construitea partir de la matrice de
masseM et de celle de rigidie initiale K tel que :

C= K+ M (6.2)

Toute la documentation est disponible sur www.code-aster.org
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Avec et des paranetres tels que :

= 'oill et = 'oilll o '1 (6.3)
La matrice d'amortissement est donc calcukea letat initial et n'est pas modiee au cours

du calcul. Si cela facilite la programmation et eduit les temps de calcul, cela engendre aussi
un probkme, gereralement en n de calcul. En e et, comme les observations experimentales
l'ont monte, les pointes de contreventement dans les coins des panneaux sont beaucoup plus
solliciees que les autres, ce qui entrame leur rupture pecoce. Nureriguement, leementa deux
n uds qui mocklise un assemblage cas® renvoie une force quasi{nulle (voix6.2.4.3 ci{dessous),
mais la force d'amortissement de leement est toujours pesente car la matrice C n'est pas mise
a jour. Hors, puisque la rupture d'une liaison se produit pour de grands ceplacements locaux
(au niveau de lI'assemblage), la vitesse, et donc la force d'amortissement, sont importantes. Pour
remediera ce probeme, la misea jour de la matrice d'amortissement au fur eta mesure du cal-
cul aet programnee, mais les limites techniques des machines disponibles (taille de nemoire
vive), n'‘ont pas permis de menera terme un calcul. Ce point fait donc parti des perspectives
déevolutions de ces travaux.

6.2.4.3 Fin de calcul

Au cours d'un calcul, les pointes les plus solliciees rompent les unes apes les autres. D'un point
de vue nunerique, cela se traduit par un indice d'endommagement atteignant 1 pour leement
concerre. La raideur de l[eEment vaut alors 1 N/m (0 N/m poserait des probemes nunreriques),

ce qui engendre un e ort regligeable dans la liaison (lI'ordre de grandeur de la raideur initiale
pour les pointes de contreventement est de plus de $0N/m). Le defaut de cette nethode est
de pouvoir assurer la convergence du mockle, méme lorsque toutes les pointes sont casses, et
les deplacements calcukes deviennent alors fantaisistes (de l'ordre du kilometre). On se doit
donc de xer un criere de n de calcul. Le choix se porte sur une limite du nombre deements
ayant atteint un indice d'endommagement de 1, ceux{ci sont compes apes chaque pas de temps
converee. Lorsque leur nombre depasse un seuil pece nit, le calcul est arrée. Ce seuil est »a
50 % du nombre total de pointes de contreventement. D'apes les observations exgerimentales,
cela doit permettre de simuler jusqu'au bout I'ensemble des essais quasi{statiques.

6.2.4.4 Criere de convergence

Un calcul pareEments nis consistea esoudre un probeme non lireaire de manere incementale.
On utilise pour cela un algorithme de Newton{Raphson, qui est un outil classique dans ce
domaine, et on s'appuie sur la matrice tangente pour le calcul de I'estimation du champ de
ceplacements. La convergence de la nmethode est tesee en utilisant le esidu global relatif, qui
est le rapport de la norme in nie? du esidu et d'une quantie repesentative du chargement
exerieur. La convergence est atteinte quand le esidu global relatif est inkerieur au criere de
convergence e ni pas l'utilisateur. A n d'optimiser au mieux les temps de calculs, on a chercre
la valeur la pluselewee du criere de convergence assurant la stabilie de la eponse (incependance
du comportement calcuk par rapport au criere de convergence). En testant plusieurs valeurs
de criere de convergence, entre 10* et 10 8, sur un calcul en dynamique, on observe que les
esultats sont stablesa partir d'une valeur de 10 ©, qui est donc la valeur retenue pour tous les
calculs nuneriques eali®es dans cette trese.

2La norme in nie est la composante maximale de la valeur absolue du vecteur esidu
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6.2.4.5 Consicrations suppémentaires en dynamique

Les calculs dynamiques ne prennent pas en compte l'augmentation de la raideur duea la vitesse
de chargement (cf. x4.1.1.1, p 61). Ce choix est guice par les etudes nuneriques pesentes
dans la literature (cf. x4.2, p 72), qui n'ont jamais pris en compte ce ptenonene. Une autre
raison est la di culea mockliser I'in uence de cette vitesse, notamment du fait du manque

de donrees. En e et, aucune de nos donrees exgerimentales ne nous permet, par exemple, de

calibrer un amortisseur qui serait mis en paralele de leementa deux n uds moctlisant un
assemblage.

Il convient aussi de peciser la fequence dechantillonnage des signaux qui sont utilises
pour les calculs dynamiques. Elle doit &tre su sante pour que la perte d'informations due
a lechantillonnage correspondea de grandes fequences, n‘ayant qu'un e et regligeable sur la
structure. Dans les bases de donrees d'acekrogrammes naturels, les fequences dechantillonnage
les plus basses sont gereralement de I'ordre de 50 Hz. Dans cette tlese, et pour des raisons pra-
tiques lees au logiciel de commande et de mesure de la table vibrante du FCBA, les signaux sont
echantillonresa 64 Hz. Pour \eri er que cette valeur est su sante, un signal aeeechantillonre
a 64 et 128 Hz. Les eponses du mocktle sont strictement identiques pour ces deux fequences,
justi ant ainsi la valeur de 64 Hz.

6.3 PResultats

Le mockle EF de mur de contreventement cecrit dans la partie peedente est utilise pour pevoir

le comportement des murs en quasi{statique et en dynamique. Tous les essais exgrimentaux
cetailes au cebut de ce chapitre sont reproduits et les esultats experimentaux et nuneriques
sont compaes. Cetteetape permet de valider le mocele EF de mur. Dans un second temps, le
moctle est utilise pouretudier des ptenonenes qui sont di cilement observables exgerimentale{
ment, que ce soit pour des raisons d'instrumentation ou de nombre d'essais limie.

6.3.1 Comparaisons exgrimental{nunerique

La validation du moctle EF de mur cetaile consistea comparer la pevision du modtle EF au
esultat experimental correspondant. Il est important de noter que cette pevision dceterministe
est compaeea un essaia part entere, avec tout ce que cela entrame de variabilie au niveau
du specimen tese. Les comparaisons du moctle EF en quasi{statique et en dynamique sont
distingwes pour plus de clare.

6.3.1.1 Quasi{statique

La gure 6.16 pesente des comparaisons exgerimental{nurrerique en cyclique pour deux essais
distincts. Comme les essais et les calculs se ceroulenta ceplacements impoes, il n'y a pas lieu de
comparer les eeplacements. On s'ineresse donca la pevision des forces et des raideurs. La g-
ure 6.16.a pesente une pevision tes proche de I'essai exgerimental. Les niveaux d'e orts pevus
sont coterents avec I'exgerimental. A chaque amplitude, les 2 et 3™€ cycles mettent enevidence
la bonne mocktlisation des ptenonenes d'endommagement. L'allure des boucles d'hystesis est
globalement colerente avec l'exgerimental, notamment au niveau des raideurs de charge et de
techarge. La gure 6.16.b pesente une pevision un peu moins proche de l'exgerimental, en par-
ticulier dans la partie post{pic. Experimentalement, on observe que la eduction de esistance
est assez brutale au niveau des cycles d'amplitude 65 mm. Nuneriqguement, on observe une
evolution plus progressive de I'endommagement. On retient donc que les e orts sont pevus
avec pecision avant (cyclesa 40 mm) et apes (3 derniers cycles), alors qu'ils sont approctes
(d'abord sous{estimes puis sur{estines)a 65 mm d'amplitude.



6.3. Resultats 127

(a) OSB12 E5 3000 kg #1 (b) P16 AH 1500 kg #2
Figure 6.16: Comparaison experimental{nurrerique en cycliqgue quasi{statique

Les deux graphiques pesents gure 6.16 sont repesentatifs de I'ensemble des compara-
isons exgerimental{nunerique (I'ensemble des donrees est pesent en Annexe E.1). Le tableau
ecapitulant les grandeurs Ko, Fmax, dy, dy et Dc (aussi pesene en Annexe E.1), montre que
les forces maximales calcukes par le mockle sont proches de I'experimental, sauf pour la con-
guration OSB12 AH, pour laquelle lI'importante variabilie des esultats experimentaux n'est
pas expligiee. On observe en revanche que les raideurs initiales sont gereralement surestinees
par le moctle nunerique. On pense que les divers jeux qui se ceent dans les assemblages
par connecteurs rnretalliques (au cours de la construction, de la manutention ou du transport),
peuvent expliquer en bonne partie cesecarts. De plus, il est ineressant de noter que pour
la con guration P16 E5, le premier des deux essais cycliques n'a pas et eali® avec le bon
couturage, puisqu'il manquait une pointe sur deux le long du montant central (couturage de 300
au lieu de 150 mm). Le modckle nunerique, une fois le maillage adapt en congquence, pevoit
un comportement touta fait coterenta I'exgerimental. On retient de ce paragraphe que la
modcklisation du comportement des murs de contreventement sous sollicitations quasi{statiques
est satisfaisante.

6.3.1.2 Dynamique

Dans le cadre de l'approche couplant I'exgerimental et le nunerique, les essais dynamiques
sont utilies pour valider le mocele nunerique, mais aussi pour etudier le comportement dy-
namique pour 3 acekrogrammes, dierents niveaux de sollicitations (3a 5 ampli cations de
acekrogramme) et 4 con gurations de murs dierentes. On dispose ainsi de 12 essais dis-
tincts, et chacun d'entre eux est long, puisque la succession des acekrogrammes d'ampli cations
dierentes entrame des duees d'essais de l'ordre de 100a 150 secondes. Si ces duees permettent
une observation approfondie du comportement exgerimental, cela complique en revanche les cal-
culs dynamiques. En e et, la qualie d'un calcul dynamique sur desekmentsa la non lirearie
prononee est particulerement di cilea maintenir sur de telles duees. D'ailleurs,a notre con-
naissance, les validations de moctles nureriques pesenees dans la literature sont ealiees
sur des signaux ne depassant pas 40 secondes (Folz et Filiatrault (2001), Judd (2005), Richard
(2001)). De plus, les validations de ces moctles nuneriques de pevision consistenta reproduire
un essai particulier, rarement plus (2 pour Christovasilis et Filiatrault (2010), 6 pour Richard
(2001)). Les comparaisons exgerimental{nunerique sont e ectlees en comparant les fequences
fondamentales et les comportements temporels et spectraux des murs. Nous n'avons pas trouwe
dans la literature d'exemples de mockles nurreriques compaesa l'exgerimental autrement qu'en
temporel. L'approche spectrale nous parat reanmoins ineressante pour compkter ces compara-
isons et le casecteant, observer des ptenomrrenes non visibles en temporel ( Itrage de certaines
fequences par exemple). Le tableau 6.4 pesente les fequences fondamentales experimentales
(valeurs moyennes) et nuneriques. A l'exception d'une con guration (P16 1500 kg), le moctle
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surestime egerement les fequences fondamentales. On retrouve en fait I'observation faite au
paragraphe pe@dent, concernant la surestimation des raideurs initiales.

Con guration Fequence fondamentale (Hz)
Panneau | Masse (kg) | Nunerique Exgerimental
1500 6; 96 6;43
OSB12 2000 6; 06 5,7
1500 6;53 7:13
P16 2000 5;82 5,0

Tableau 6.4: Comparaison exgerimental{nunerique des fequences fondamentales

La gure 6.17.a montre une comparaison temporelle du ceplacement relatif du mur. On ob-
serve que la pevision est colerente avec I'experimental pour les deux premiers acekrogrammes
(de PGA respectifs Q73 et 024 g). Les ceplacements sont assez nettement surestines au bout de
80 sec. Les gures 6.17.b et 6.17.c pesentent les mémes donreesa uneechelle adapte (30 sec)
pour observer les eponses des deux premiers aceerogrammes. On voit que les ceplacements
experimentaux et nuneriques sont en phase, et que lesecarts se distinguent au niveau des pics.
La gure 6.17.d pesente le spectre en fequence de l'acekration relative du mur. On observe
gue le mockle nunerique concide bien avec I'exgerimental pour les basses fequenced < 2 Hz),
puis sous{estime egerement les acekrations, surtout pour des fequences sugerieuresa 9 Hz.
Une raison pourrait &tre I'in uence de la vitesse de chargement sur le comportement des assem-
blages par connecteurs rretalliques, qui serait de fait plus margleea haute fequence.

(a) Essai complet (b) Premier acekrogramme

(c) Second acekrogramme (d) Acekration spectrale

Figure 6.17: Comparaison exgerimental{nuneriqgue en dynamique (OSB12 1500 kg
Guadeloupe Naturel)
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L'ensemble des comparaisons exgerimental{nunerique est pesente en Annexe E.2. D'une
manere ererale, on observe que le mocele pevoit des ceplacements assez colerents avec
I'experimental, on note tout de méme que lesecarts entre I'experimental et le nunrerique peu-
vent étre conequents apes un temps de sollicitation relativement long ( gure 6.18.a), et parfois
entramer des cecalages (gure 6.18.b). Le tableau 6.5 pesente, pour chaque con guration et
chaque sollicitation (le 1°", le 29 et le 3*™® acekrogramme soumis au mur sont dissoces), lecart
moyen au pic de ceplacement entre les esultats exgerimentaux et les pevisions nuneriques. On
observe que lesecarts moyens sont relativement faibles pour les premeres sollicitations (moins
de 10 %), un peu pluselees lors des deuxemes sollicitations (jusqua 21 %), et peuvent attein-
dre des valeurs importantes au{de& (plus de 50 %).

Con guration Intervalle | Ecart Moyen

Panneau | Masse (kg) | Temps (S) %
0 32 6;7
1500 32 64 1;8

OSB12 64 96 25,8

0 32 11

2000 32 64 210

0 32 8;2

1500 32 64 18,6

64 96 52,3

P16 0 32 1;3

2000 32 64 11,4

64 96 36;2

Tableau 6.5: Ecarts moyens aux pics de ceplacement entre les esultats exgerimentaux et les
pevisions nuneriques en fonction de l'intervalle de temps consicee

(a) OSB12 1500 kg Guadeloupe Modie #3 1 ;06 g (b) OSB12 1500 kg Guadeloupe Modie #2 1 ;06 g

Figure 6.18: Exemples decarts entre I'exgerimental et le nunerique

Le principe de la moctlisation attribue aux assemblages panneau/ossature la capacit a
dissiper lenergie. De ce fait, I'amortissement du mur est majoritairement d@a lI'amortissement
hyseetique, qui est moctlie par la loi de comportementa lechelle des connecteurs. Neanmoins,
d'autres pkenonenes, que l'on quali era de secondaires, sont supposs dissiper de lenergie.
On peut notamment citer les frottements entre les panneaux et l'ossature, le comportement
viscoglastique du bois (cf. x4.1.1.1, p 61) ou encore les frottements dans Il'air. On peut donc
ecrire lequation 6.4, qui montre que I'amortissement global d'un mur ( giop) incluta la fois
I'amortissement hyseetique ( nyst) et I'amortissement visqueux ( visq)-

glob= hyst T visq (6.4)
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De plus, la valeur de I'amortissement hystetique cepend des amplitudes et de I'historique
du mouvement du mur. Ainsi,a partir de letat initial et sous tes faibles deplacements relatifs du
mur, la valeur de ys sera faible par rapporta isq. Il est possible d'estimer exgerimentalement
la valeur de ¢op. En ealisant cela pour de faibles ceplacements relatifs (inerieursa un mil-
limetre), on peut donc estimer une valeur de isq. Deux methodes de mesure de 'amortissement
ontee utilises, dont on peut trouver la description dans Paultre (2005) :

Methode d'acuie de esonance : Des bruits blancs permettent de calculer la Fonction
de Reponse en Fequence (FRF) du mur. La nethode d'acuie de esonance permet d'en
ceduire une valeur du taux d'amortissement. Meree avant chaque essai, cette nethode
fournit des taux d'amortissement compris entre 10a 17 %.

Methode d'a aiblissement (&écement logarithmique) . Il s'agit de mettre le mur
en oscillations libres, par un choc ou une sollicitation issue de la table vibrante. On peut
alors calculer I'amortissement en utilisant la nmethode du cecement logarithmique. Avec
cette nethode, les taux d'amortissement mesues varient de 6a 9 %.

On note que les valeurs dierent en fonction de la nethode de mesure. Dutil et Symans (2004)
ont obsene le méme ptenorrene en travaillant sur des murs de conception nord anericaine. lls
ont trouve des taux d'amortissement de 2 % par la nethode d'a aiblissement et de 6a 7 % par
la methode d'acuie de esonance. L'explication propose par les auteurs tient dans l'impecision
de la mesure par acuie de esonance. En e et, cette mesure consisteaevaluer, de chaque coe
du pic de la FRF, les bornes correspondanta la moite de la puissance au pic, ce quia lechelle
logarithmique corresponda une eduction de 3 dB. Or, pour un mur, le pic de la FRF est tes
margte, du fait de la dominance du premier mode de vibration. Cela entrame une impecision
qui semble relativement importante.

On estime donc que le taux d'amortissement global (gi0) experimental est compris entre 6 et
9 %. Cela permet de calibrer la valeur de isq pour la mocklisation nunerique. On trouve ainsi,
en simulant des oscillations libres grace au mocele, qu'une valeur deyisq = 5 % corresponda
glob = 6;4 % pour un ceplacement relatif maximal de 0,77 mm. Un taux d'amortissement de
5 % est donc retenu pour I'ensemble des calculs, et il est a ece au moctle par l'intermediaire
de la methode de Rayleigh (cf. x6.2.4.2, p 124).

En n, il convient de noter que que le taux d'amortissement visqueux mesue exgerimentale{
ment et utilie dans le mocele nunerique est relativementelewe par rapporta ce que I'on trouve
dans la literature. D'un point de vue experimental, Dutil et Symans (2004) obtiennent des
valeurs de l'ordre de 2 %, a comparer aux 6a 9 % obtenus dans le cadre de nos essais. Cet
ecart se retrouve au niveau de la moctlisation nurerique, puisque des valeurs de 1 ou 2 %
sont gereralement utiliees (Richard (2001), Filiatrault et al. (2002b), Judd (2005), Pang et
Rosowsky (2010), Xu et Dolan (2009a)), & a1 I'on utilise 5 %. Nous n'avons pas encore identie
clairement la ou les cause(s) de cesecarts. Les mursetudes sont tes similaires, et les petites
dierences d'entraxe, de dianetre de pointe ou de type et depaisseur de panneau n'expliquent
pas, a priori, desecarts aussi importants sur le taux d'amortissement. Au niveau des bancs
d'essais, le syseme utili® par Dutil et Symans (2004) est assez similairea celui utili® sur la
table vibrante du FCBA, et les masses en téte de murs sont du méme ordre de grandeur. Ce
point constitue donc un sujeta approfondir dans le futur.

Pour conclure, la comparaison des pevisions du mocle EF de mur cetaile aux essais
experimentaux est jugee globalement satisfaisante. En quasi{statique, le mockle pevoit des ef-
forts tes proches des essais. En dynamique, lesecarts entre I'exgerimental et le nurrerique sont
ponctuellement importants, mais en moyenne touta fait acceptable pour quelques acekrogram{
mes et des duees de chargement coterentes avec un ®isme. En e et, uneetude parasismique
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ne peut s'appuyer sur un unique calcula partir d'un unique acekrogramme. Pour une bonne
repesentativie de letude, un nombre important d'acekrogrammes doit &tre consicte, ce qui
limitera l'impact des cas ai lesecarts du moctle sont importants.

6.3.2 Observations

On pesente dans cette partie les plenonenes et observations que le moctle cetaile de mur
permet de mettre de \eri er ou mettre enevidence.

6.3.2.1 E et du chargement vertical

Le moctle EF de mur cetaile permet detudier la relation entre le niveau de chargement ver-
tical et le souevement des montants exerieurs. Le but est de \erier si le mocele reproduit
convenablement les prenonenes dea decrits (cf. x4.1.2.2, p 69). On travaille sur une con g-
uration de mur al I'on ne fait varier que l'ancrage exerieur, a savoir une equerre standard
(E5) ou uneequerre renforee (AH). Dans chacun des cas, on ealise des calculs monotone et
cyclique sous dierents niveaux de chargement vertical allant de Oa 40 kN. Dans le cas des
equerres AH, on n'observe pas de modi cation du comportement global du mur en fonction du
chargement vertical. Au niveau du souevement des montants exerieurs, I'e et est visible mais
regligeable (moins de 1 mm). Pour lesequerres E5 en revanche, I'in uence du chargement ver-
tical est plus important. La gure 6.19.a pesente lesevolutions force{deplacement du mur en
monotone pour dierents niveaux de chargement. On observe que l'augmentation de la charge
verticale augmente la force maximaleFhax €t la ductilie du mur. Il faut aussi noter que plus

la charge augmente, moins son in uence estelewee, ce qui tenda montrer qu'il existe un seuila
partir duquel le chargement vertical ne modi e plus le comportement du mur. La gure 6.19.b
pesente le souevement du montant exerieura Fmax. On observe uneevolution lireaire pour
des soukvements inkerieursa 10 mm, ce qui s'explique par la limite elastique de lequerre E5
qui vaut 10 mm. Cela signi e aussi que pour l'essai sans chargement vertical, lequerre s'est
plastiee. Ces calculs montrent que le mocele EF de mur cetaile reproduit convenablement la
relation entre la ceformation des ancrages exerieurs et son in uence sur le comportement global
du mur.

(a) Calculs monotones (b) Soukvementa Fmax

Figure 6.19: E et du chargement vertical pour des ancrages extrieurs faibles (E5)

6.3.2.2 Relation niveau de sollicitation / eponse maximale

L'une des utilisations possibles de la mocelisation nunerique ceveloppee dans cette these est,
pour un acekrogramme donre, de chercher le PGA permettant de cepasser un criere de rupture
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pec ni. Sil'on xe un criere en ceplacement, alors on cherchea tracer levolution  dmax {PGA.
C'est ce que pesente le gure 6.20 pour deux acekrogrammes dierents. Il est ineressant de
noter que levolution dmax {PGA n'est pas forement strictement croissante.

(a) L'Aquila (b) Guadeloupe Modie

Figure 6.20: Evolution du ceplacement maximal en fonction du PGA

L'explication que I'on avance est la suivante : si l'acekrogramme possde deux pics successifs
d'amplitude su sante, I'un en positif I'autre en regatif. Pour de faibles ampli cations, le mur
devrait "suivre" les deux pics. Pour de plus fortes acekrations, on peut envisager que la
ceformation due au premier pic sera tellement grande, que linertie sera su sante pour ne
pas subir un grand deplacement dans la direction oppose lors du deuxeme pic. Ainsi, le
teplacement au deuxeme pic pourra &tre plus petit pour une ampli cation plus importante
de l'acekrogramme. Ce point neritera une etude plus cetailee dans le futur, car il peut
potentiellement in uer de manéere non regligeable le esultat de ce type detude.

6.3.2.3 Localisation de I'endommagement

La connaissance du comportement de chaque as-
semblage du moctle permet d'avoir une icee du
niveau d'endommagement de chacun d'eux. Il est
donc possible d'identi er les assemblages les plus
endommages et de \eri er la colerence de ces ob-
servations avec l'exgerimental. On cherche pour
celaa quanti er I'endommagement. Une solu-
tion consisteraita simplement extraire la valeur
du ceplacement maximal dmax atteint au cours
du chargement. Neanmoins, les plenonenes
d'endommagement cyclique ne seraient pas pris
en compte, ce qui ne fournirait pas une in-
formation compkte sur la eserve de esistance
de l'assemblage. La gure 6.21 sclematise ce
que I'on nomme endommagement monotone et
endommagement cyclique. L'endommagement
monotone est le rapport du deplacement maximal d,ax atteint au cours d'un calcul sur le
teplacement ultime d,. Lorsque ce rapport atteint une valeur de 1, lI'assemblage est rompu et
ne reprend plus aucun e ort. L'endommagement cyclique corresponda la perte de esistance
a cycles d'amplitudes constantes. Sa valeur est lee a I'historique de chargement de part son
aspect cumulatif. Du point de vue de la loi de comportement, cet endommagement est d nit

Figure 6.21: Dierentiation des types
d'endommagement
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par la variable interne dmg (cf. x3.2.3, p 56 etx5.2.1, p 95). Cette variable vaut 1a letat
initial et atteint Oa la rupture. Le calcul de l'indice d'endommagement Id se faita partir du
rapport dmax =d, et de dmg (eq. 6.5). Il est e ni tel que Id = Oa letat initial et Id =1ala
rupture, que celle{ci soit cause par le cepassement del, ou un endommagement cyclique trop
important.

lId=1 dmg (1 OI’“ax) (6.5)
dy
Cet indice permet de comparer I'endommagement de chacun des assemblages du moctle.
La gure 6.22.a pesente le type de visualisation que I'on obtient en a chant, pour chaque
pointe de contreventement, un point dont la taille et la couleur varient avec la valeur de l'indice
d'endommagement de la connexion. On retrouve les observations expgerimentales, qui mettent
enevidence un endommagement des pointes de contreventement tes margle dans les coins des
panneaux. On observe de plus que les pointes le long des montants internediaires sonta peine
endommagees, ce qui montrent bien (comme le stipule I'Eurocode 5 (2005)), que la participation
au contreventement de ces connexions peut étre regligee.

(a) Localisation des endommagementsa la (b) Evolution de Id au cours du calcul
n du calcul

Figure 6.22: Localisation de 'endommagement dans un mur

La gure 6.22.b pesente levolution temporelle des indices d'endommagement de chacune
des pointes de contreventement. Elle est tracea partir du méme calcul que la gure 6.22.a, on
retrouve donc dans les deux cas une valeur maximale del = 0;552. On observe que les allures
desevolutions temporelles des indices d'endommagement de chaque connexion sont similaires.
Ces gures sont traees pour un calcul dynamique de faible PGA (032 g), ce qui n'entrame
aucune rupture de pointe (d < 1), et pour un acekrogramme dont les pics les plus importants
se situent entre 3 et 4 secondes. Ce dernier point explique levolution brusque delsl dans cet
intervalle, et leur stabilie par la suite.

6.3.2.4 Propagation d'incertitudes

Nous pesentons ici uneetude de la propagation des incertitudes de lechelle des connecteurs vers
celle du mur de contreventement. Dans le chapitre peedent, nous avons pesent la nmethode
de calage probabiliste permettant la prise en compte des incertitudes sur le comportement des
connecteurs. Pour chacun d'eux, le paranetre c nissant la force maximaleF; est une variable
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akatoire suivant une loi de probabilie pect nie. Dans cette etude, la loi retenue est une loi
uniforme. Ce choix tient aux trois faits suivants : D'abord, le nombre d'essais experimentaux
sur les clous est limie (deux essais en monotone et cing en cyclique). Ensuite, la variation
des esultats exgerimentaux est importante, et cela sur une plage de valeur relativement large.
En n, dans un premier temps au moins, nous ne cherchons pasa mocliser directement la vari-
abilie d'un connecteur, mais la propagation d'incertitudes d'un ordre de grandeur au moins
aussi grand que les incertitudes sur le comportement des clous.

Nous travaillons sur la con guration
de mur OSB12 AH 27500 kN. C'esta-dire
des panneaux OSB de 12 mm depaisseur,
des montants exerieurs ances par des
equerres AH et une charge verticale de
27500 kN. On retient le jeu de paranetres
des clous correspondants (2,1x45 mm
annekes) a l'exception du paramnetre
F1. Une valeur de F; est calcuke de
la manere suivante: on engendre une
valeur comprise entre 0 et 1 a partir
d'un gererateur de nombres akatoires.
Par simple interpolation lireaire entre les
bornes es pour Fi, on obtient une Figure 6.23: Propagation d'incertitudes dans le
valeur akatoire de F; selon une loi uni- mur (500 calculs)
forme. On xe les bornes suivantes :F; 2
[600; 1000] (en Newton), ce qui est nettement sugerieura l'intervalle obsene exgerimentalement
sur 5 essais, quietait plutét de l'ordre de 200 N. Le mocele EF de mur est compos de 110
pointes. On ealise donc 110 tirages akatoires pour ealiser un calcul sur le mur. On notera
gu'on ne consicere aucune corelation entre les valeurs dd-;. Le calcul en monotone sur le mur
aet epet 500 fois, aveca chaque fois un nouveau tirage akatoire de valeurs pour Fi. La
gure 6.23.a montre les 500 courbes force{dplacement sur le méme graphigque. Malge la tes
importante variabilie en entee, on observe que la variabilie en sortie est limiee, de l'ordre de
5 % sur la valeur deFmax

6.4 Conclusion

Ce chapitre aborde le travail eali® a lechelle des murs de contreventement. Les aspects
exgerimentaux sont pesenes dans un premier temps. Les essais sous sollicitations quasi{
statiques et dynamiques permettent de rassembler de nombreuses donrees et d'observer les
comportements locaux et globaux des murs. Le mocele nunerique de mur est ensuite pesene.
Ses pevisions sont confrones aux nombreux essais exgerimentaux, qui sont bases sur plusieurs
con gurations et plusieurs chargements. Ainsi, 16 essais cycliques et 12 essais dynamiques sont
reproduits, ce qui constitue une particularie notable visf{vis de la literature. Le moctle
pevoit de manere satisfaisante I'ensemble de ces essais. Pour conclure, le moctle nurrerique
est utilie comme outil pouretudier certains pkenomnenes tels que I'e et du chargement vertical,

la epartition des endommagements des assemblages, la propagation d'incertitudes ou encore la
relation entre le PGA du signal d'entee et le ceplacement maximal du mur. Les esultats de ces
etudes fournissent deseements de eponse qui pourraient &tre utiles pour la suite des travaux.



—— Chapitre 7
Batiment - Echelle 3

Nous pesentons dans ce chapitre les moyens mis en uvre pouretudier les batiments. Dans
le cadre de la cemarche multigchelle, il s'agit de la troiseme et dernere echelle detude. Des
essais experimentaux sur la table vibrante du CEA (Saclay) d'une maisona ossature en bois
sont pevus dans le cadre du projet de recherche ANR SISBAT (2009-2013), mais ceux{ci ne
seront ealies qu'apes cette these. Nous ne disposons donc pas de donrees experimentalesa
cetteechelle. Neanmoins, cela n‘'empéche pas de developper le mocele nunerique de structure,
celui{cietant de toute facon destirea pevoir le comportement, ne serait{ce que pour valider
sa faisabilie. La premere partie de ce chapitre est consacee au mockle EF simplie de mur de
contreventement.

7.1 Mocle EF simplie de mur

On pesente dans cette partie le ceveloppement du mockle simplie. On distingue le cetall
de son fonctionnement, le calage de ses parametres en quasi{statique et la validation de son
comportement en dynamique par rapport aux esultats du mocele cetaile.

7.1.1 Detail du modakle

La gure 7.1 sclematise le mocktle EF simplie de mur.

Il est compos de 4 nuds (JKLM ) reles par 4 barres

rigides qui forment un cadre de dimensions identiques au

mockle cetaile. Ce syseme est articué et se deforme en

paralelogramme, ce qui est une icealisation du comporte-

ment eel d'un mur (cf. x3.1, p 47 etx6.1.4.1, p 117). Le

moctle possde donc un seul dege de libere @dl) et son

comportement est e ni par unekementa deux n uds

assimilablea un ressort. Sa raideurk(t) est ce nie par la

loi hyseetique de Humbert et ses paranetres sont cal-

ibes sur les esultats du mocele EF de mur cetaile sous

chargements quasi{statiques. Le moctle simplie repro-

duit ainsi le comportement global du moctle cetaile, qui

lui moctlise I'ensemble des prenonenes locaux. Pour les

calculs en dynamique, il convient d'ajouter deux masses Figure 7.1: Mocele simplie de
ponctuelles aux nuds sugerieurs an d'engendrer les mur

forces inertielles. La mocktlisation de I'amortissement ne

peut étre similaire a celle utilise pour le moctle cetaile (methode de Rayleigh, cf. 6.2.4.2,
p 124), car le moctle simplie ne possde qu'un seul mode propre. On utilise donc la relation
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suivante, en a ectant au taux d'amortissement la méme valeur que pour le mockele cetaile :

c=2 pm (7.1)

De maneére a rester colerent avec le mockele de mur cetaile, la matrice d'amortissement
n'est pas mise a jour au cours du calcul, bien que la egree du moctle le permettrait. La
colterence au niveau du criere de n de calcul n'est pas aussievidente. En e et, le calcul d'un
moctle cetaile est stope en fonction de la rupture des assemblages clowes (cf.x6.2.4.3, p 125).
Cette donree n'est pas disponible dans le mockele simplie, I'arrét du calcul n'est donc le qua
la loi de comportement ¢ nissant son comportement. Ce point est rediscue plus loin dans ce
chapitre.

7.1.2 Calage

Les paranetres de la loi de comportement du mockle simplie sont calibes en suivant la
proedure de calage direct (cf. x5.2.2, p 97). Les calages sont e ecties sur les esultats du moctle
cetaile en quasi{statique (monotone et cyclique). Il n'y a pas lieu de peciser les paranetres
par une approche de calage moyen ou probabiliste, car le moctle cetaile est ceterministe.

(a) Calage en monotone (b) Calage en cyclique

Figure 7.2: Calage du moctle simplie (OSB12 AH 1500 kg)

La gure 7.2 pesente un exemple de calage
du moctle simplie. On observe qu'il peut re-
produire de manéere tes pecise le comporte-
ment du mockle cetaile en quasi{statique. On a
monte au x5.2.1 (p 95), que la loi de comporte-
ment, bien que calibee sur un unique historique
de chargement, est capable de reproduire con-
venablement le comportement pour d'autres his-
toriques de chargement. Cela est possible grace
a la prise en compte de l'aspect cumulatif de
'endommagement. On conrme ce point a

lechelle des murs, en comparant les eponses

des moctles cetaile et simplie, pour un his- Figure 7.3: Comparaison des 2 moctles de
torique de chargement dierent de celui utilie ~MUrs pour un autre historique de chargement
pour le calage du moctle simplie. La gure 7.3

montre la bonne correspondance des deux eponses pour le chargement de eteal. (1998), qui
se dierencie des chargements classiques par son nombre restreint de cycles.
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7.1.3 \Validation des calages

Le mockle simplie est cevelope dans le but de ealiser des calculs dynamiques. Deux types
d'utilisations peuvent étre envisages :

Le calcul du comportement dynamique d'un mur seul, avec un temps de calcul beaucoup
moins important que pour le mockle cetailk, le rapportetant d'environ 10 entre les duees
de calcul.

Le calcul du comportement dynamique d'une structure dont les murs sont moctlies par
le moctle simplie.

La gure 7.4 pesente un exemple de comparaisons temporelle et spectrale entre le mocele
simplie et le mockle cetaile (con guration OSB12 1500kg, acekrogramme Guadeloupe Na-
turel). On observe que malge la qualie du calage en guasi{statique, les eponses ne sont
pas strictement identiques. Selon les signaux d'entee, le moctle sous{estime ou surestime les
teplacements, il n'y a pas de tendance dominante. Il en esulte que pour 8 calculs comparatifs
(8 acekrogrammes dierents), la moyenne desecarts du pic en ceplacement entre les 2 mockles
est de 33 %. Si I'on consicere la valeur absolue desecarts, la moyenne passea 14 %. Des
valeurs similaires sont calcuees pour 4 con gurations dierentes de mur. La repesentation
spectrale montre que lesecarts les plus importants (de l'ordre de 15 %), sont concentes sur
une seule bande de fequence (8 - 11 Hz). D'une manere gererale, on observe que lesecarts
ne se produisent pas pour des fequences inkrieures. L'ensemble de cesecarts entre les mockles
est juge admissible, d'abord parce qu'ils sont raisonnablement faibles, ensuite, parce qu'il faut
consicerer la simplicie du mocele simplie par rapport au mocele cetaile.

(a) Comparaison des mockles nuneriques (b) Experimental / Mockle simplie

Figure 7.4: \kri cation du comportement dynamique du mocele simplie

7.1.4 Criere de n de calcul

On a mentionre plus haut dans ce chapitre la diculea & nir un criere de n de calcul
coterent avec le criere utilie pour le mocele cetaile. On aborde en fait un aspect plus greral

du mocktle simplie, que I'on pourrait quali er de probeme de la "bote noire". Il s'agit du

fait que ce mocktle ne fournit que le comportement global d'un mur, sans aucune indication sur
les comportements locaux. Pour mieux connatre ces comportements, le retoura un mockle
cktaile est possible, mais les temps de calculs assoces sont congequents. L'utilisation des in-
dices d'endommagement permet d'envisager une alternative. On a tep pesene ces indices
dans le cadre des esultats que peut fournir le moctle de mur cetaile (cf. x6.3.2.3, p 132),
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al I'endommagement dans chaque liaison est quantie par son indice d'endommagement. On
nomme ces indicedd qcaux. Cet indice peut aussi etre calcue pour le mockle simplie. Dans
ce cas, il est unique et noeldgepa. La gure 7.5 pesente deux exemples de comparaison des
indices Idocaux €t 1dgiobal POUr des murs sous sollicitations dynamiques.

(a) OSB9 AH 27500 N (b) OSB12 AH 30000 N

Figure 7.5: Comparaison des indices d'endommagement globaux et locaux

On observe que l'allure de l'indice global du moctle simplie est similairea celles des indices
locaux du mockle cetaile. De plus, on pourrait penser que la valeur de Idgonar €St proche de
la moyenne desld qcaux, Mais cette observation ne se \eri e pas sur lI'ensemble des 19 calculs
comparatifs ealies. L'icee est reanmoins d'utiliser l'indice global, qui est facilement calculable,
pour compkter les informations fournies par le mocele simplie. Par exemple, on observe sur la
con guration OSB12 AH que 0;6 < Id gjopal < 0;65 corresponda plus de la moite desldocaux
egauxa 1, c'estp{dire le depassement du criere de n de calcul du mocele cetaile. Une
perspective de ses travaux est donc detudier plus cetail la relation entre les indicesld giobal
et Id|ocaux- De plus, l'indice Idgopa €st directement lea la ruine d'un mur, c'est@{dire son
etat limite ultime (ELU). Une autre perspective est de compékter ce point en cherchant une
correspondance entre l'indice d'endommagement et un criere de limitation des dommages au
sens de sonetat limite de service (ELS).

7.2 \ers une structure 3D

La premere partie de ce chapitre aee consacee au teveloppement et la validation d'un moctle
simplie de mur. Ce moctle constitue un ekment macroscopique ("macro”) qui peut étre
reproduit et assembk pour ceer un mockle 3D des murs d'une structure. Pour mockliser une
structure compkte, il est aussi recessaire de possder des mockles pour les planchers et la toiture.
Nous ne les posedons pasa I'heure actuelle, mais ils sont actuellement ceveloppes dans le cadre
du programme de recherche Sisbat, et dans un futur proche, ils permettront d'assembler des
moceles nurreriques de structures compétes. Dans cette partie, on cetaille dans un premier
temps l'assemblage deEments macro pour la mocklisation d'un mur avec ces ouvertures. On
cetaille ensuite un moctle 3D d'une maison de plain{pied, en remplecant la toiture par des
masses et un diaphragme horizontal compog de poutres au vent. En consicerant que la maison
repose sur un dallage solidarige, aucun mocele de plancher bois n'est recessaire.

7.2.1 Murs avec ouvertures

Un mur d'une structure a ossature en bois comprend des parties pleines et des ouvertures
(porte, fenetre), et peut facilement mesurer plus de 10 m de long. On peut distinguer deux
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types d'approche pour la mocelisation d'un tel mur. La premére consistea le moctliser par un
unigueekement macro. Dans ce cas, la di cule tient dans le ceveloppement du moctle cetaile
recessaire au calibrage du mockle simplie,a cause de sa lourdeur en temps de ceveloppement
et de calcul. Le seconde consistea utiliser plusieurseements macro pour moctliser la totalie
du mur. Plusieurs mockles simplies peuvent alors étre recessaires pour caler cesekments, mais
ils ne sont pas aussi colteux que pour la premere nethode. On retient la seconde approche,
car le comportement des murs pleins de dierentes longueurs peut etre obtenua partir d'un
seul mockle cktaile. On cktaille ce point ci{dessous, puis on pesente le "decoupage" d'un mur
d'une manere qui respecte les conditions limites deseeéments macros.

7.2.1.1 Murs pleins

Il existe une relation de proportion-

nalie entre la esistance d'un mur

plein et le nombre de panneaux de

contreventement qu'il possede. Ce

point n'est pas nouveau, il est par

exemple utilie dans [|'Eurocode 5

(NF EN 1995-1-1, 2005), pour le

dimensionnement des murs de con-

treventement,a condition que ceux{ci

soient bien ances au sol. On cetaille

reanmoins ce plenonene pour met- Figure 7.6: E orts sur l'ossature

tre en evidence son inerét pour la

mocklisation de mur, mais aussi pour pesenter des esultats de calcul sur des mocktles cktailes,
gui montrent certaines limites, ou impecisions, de cette methode. La gure 7.6 pesente le bilan
des e orts subis par I'ossature. Les e orts internes, du panneau sur l'ossature, sont distribles
sur tout le pourtour du panneau. Les e orts externes horizontaux sont directement les aux
sollicitations. Les e orts externes verticaux apparaissent du fait de la mise en traction ou com-
pression des montants exerieurs. lIs sont transees aux fondationsvia les ancrages exerieurs.
Un mur compos de n panneaux se comporte donc comme un syseme en rie de mursa
un panneau. Cette propree a un inerétevident pour mockliser les murs avec desekments
macros, car un seul mockele cetaile sut pour calculer le comportement des murs pleins, quel
gue soit le nombre de panneaux. On fait eErencea cette methode sous le terme de rmethode
de combinaison.

Le mockle de mur cetaile est mis a contri-
bution pour estimer l'eet d'un ancrage semi{
rigide eéquerre E5) et la pecision de cette ap-
proche. Quatre moctles cktailes sont utilies, ils
mocklisent des mursa 1, 2, 3 et 4 panneaux, soit re-
spectivement 2 - 2,4 -3 6et4,8m. La gure 7.7
met enevidence la proportionnalie en pesentant
un exemple de esultat des mockles cetailes sous
chargement monotone. On compare ces esultats
a ceux de la nethode de combinaison, en utilisant
le mur de 2 4 m de longueur comme e&rence. On
multiplie par exemple sa force par 2 pour obtenir
la force d'un mur de 4,8 m. Lesecarts entre cette
nmethode et le mockle nunerique ne cepassent pas
5 % pour les murs avec desequerres AH en ancrage exerieur. Lesecarts sont un peu plus
importants pour desequerres E5, car on observe une relation entre la longueur du mur et le

Figure 7.7: In uence du nombre de
panneau de contreventement
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soukvement des montants exerieurs. On a expligqe au x6.3.2.1 (p 131), qu'il y a une relation
entre la masse appligiee au mur et la ceformation des ancrages exerieurs, mais que le com-
portement global du mur n'est qu'assez peu in uene. Letude meree sur les 4 moceles dcetailes
de longueurs dierentes montre un ptenonene suppkmentaire. Pour un mura un seul panneau
(1;2 m), l'utilisation de lequerre E5 eduit la esistance du mur par rapporta une equerre
AH. Pour un mura quatre panneaux (4;8 m), la eduction de esistance duea lequerre E5 est
moins importante, car le souevement qu'elle engendre n'a ecte qu'un seul des quatre panneaux
(celui qui est clowe sur le montant qui s'est soulew). Les trois autres reprennent exactement
les mémes niveaux d'e ort. En congquence, la proportionnalie entre les murs de dierentes
longueurs perd en pecision pour des ancrages moins esistants. Lécart entre la methode de
combinaison et les mockles detailes monte ainsia 14 % pour un mura 1 panneau avec des
equerres E5. Ces observations permettent d'aneliorer la nethode de combinaison. Plutot que
de consicerer qu'un mur de 4 panneauxa 2 fois la esistance d'un mur de 2 panneaux, on con-
sicere gqu'il a la esistance d'un mura 1 panneau avec souevement du montant et de 3 mursa un
panneau sans souevement. Cette methode permet de eduire lesecarts avec le moctle cktaile
a moins de 1 %, que ce soit pour desequerres AH ou ES5.

7.2.1.2 Moalisation des ouvertures

La nethode de combinaison pesente cif

dessus permet de calibrer facilement chaque

ebment macro mocklisant un mur plein,

quel que soit le nombre de panneaux qu'il

possede. Pour mockliser un mur complet,

on le "decoupe” donc en trorcons qui corre-

spondenta des murs pleins oua une ouver-

ture, mais dans aucun casa une combinaison

des deux (qui serait par exemple un mur de

2;4 m comprenant une ouverture de 12 m

de large. La gure 7.8 illustre ce principe et

montre qu'il corresponda "dcecouper” le mur

au niveau de chaque ancrage exerieur. Le

terme ancrage exerieur cesigne les liaisons

par equerre et goujon qui lient les montants

au niveau intrieur, il ne s'agit donc pas seule-

ment des liaisonsa chaque extemie du mur,  Figure 7.8: Decoupage d'un mur eneéments
mais aussi de celles au droit de chaque ouver- macros

ture. Pour compekter le moctle du mur com-

plet, il restea calibrer les modles simplies modklisant les ouvertures. On mocklise pour cela
les mockles detailes qui correspondent, ce qui est relativement rapide puisque, les ouvertures
aidant, la taille (et la complexie) des maillages sont eduites.

L'utilisation de plusieursekments macros pour moctliser un mur complet pose en revanche
un probeme de continuie au niveau des n uds superieurs. En e et, le moctle simplie est
compose dekments barres, qui sont articuesa leurs extemies, car ils ne transerent que des
e orts en traction{compression. Il n'y a de ce fait aucune continuie en exion de la traverse
haute du mur, que ce soit hors ou dans le plan. On remplace donc les barres horizontales
superieures par desekments poutres de tes grande rigidie.
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7.2.2 Maison de plain{pied

On pesente dans cette partie le ceveloppement d'un mocele 3D de maison individuelle. Le but
est de montrer la faisabilie d'un tel moctle et de peparer les outils nuneriques recessairesa
sa ealisation (codes de maillage, de calcul, de post{process).

7.2.2.1 Pesentation du moale

La gure 7.9 pesente la maison (la toiture et les poutres au vent ne sont pas repesentes).

Il s'agit d'une des con gurations de maison retenue dans le cadre du programme de recherche
Sisbat. La maison est de dimensions 8 12 m, elle est de plain{pied et repose sur une dalle
solidariee. Ne disposant pas de moctle de toiture, la premere option consistea mocliser un di-
aphragme rigide €ements plaques), et le xer aux murs par des liaisons moctlisant desequerres
(connecteurs classiques pour ce type d'assemblage). Une autre option s'est dessiree, lorsque
les plans & nitifs des maisonsa mockliser dans le cadre de Sisbat ontet arrées. Celles{ci
possdent des poutres au vent (en treillis) sur tout le gerinetre de la maison, de manéerea former

un diaphragme horizontal. C'est une de ces con gurations que nous moclisons, en remplacant
le mockle de toiture par des masses ponctuelles, aux endroits ai reposeraient normalement les
fermes. On cetaille ci{dessous dierents points importants concernant le ceveloppement du
mocele :

Figure 7.9: Plan de la maison 8 12 m (Programme Sisbat)

Chaque mur plein est moctli® parekment macro (Figure 7.10). Le trait en diagonale
repesente leement ressort du mockle simplie. Le temps a manqle pour ealiser les
mockles cetailes des zones avec des ouvertures. Le mockle n'est donc pas termire, il
mangue de toute fecon la toiture, mais il est su samment avan@ pour &tre pesene ici.

La connexion de deux murs dans les coins, ou au niveau des murs de refend, est ealiee
par des liaisons cirematiques (Figure 7.10,ekments en rose). Dans la ealie, 'assemblage
de deux murs est normalement sur{dimensionre (utilisation de montants suppementaires
et de pointes ou boulons), ce qui justi e l'utilisation de telles liaisons dans le mockle.
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Figure 7.10: Maillage des murs de contreventement

Neanmoins, on peut envisager d'utiliser des ressorts tes rigides, an de mesurer les ef-
forts transmis dans ces liaisons et \eri er qu'ils sont nettement inerieursa leur capacie
esistante.

Les masses sont appligtees tout les 60 cm, ce qui corresponda I'entraxe des fermes de
toiture. Les poutres au vent et les lisses de chamage sont donc discetiees selon cet
intervalle. Ces charges sont transmises aux barres verticales des eements macro, dont
lechelle de discetisation ne correspond par (les barres verticales sont espaees ded m

au minimum). Cela entrane dans certaines zones des ceformations en exion des lisses de
chamage et des poutres en vent, qui n‘auraient pas lieu d'¢tre en ealie car les montants
des murs sont espaes de 60 cm. C'est pour cette raison que desekments barres sont
ajoues auxekments macros pour moceliser chagque montant (Figure 7.10).

Les lisses de cha™age sont deseements poutres de sections et de caraceristiques nmecaniques
correspondanta la ealie (Figure 7.11,eements en rouge). Chaque lisse est »>ee aux murs

par desebmentsa deux n uds assimilablesa des ressorts €ements en noir). Leur rigidie

est ¢k nie par la loi de comportement de Humbert, qui est calibee pour repesenter un
assemblage clole entre deux traverses en bois. Les essais exgerimentaux utilies pour le
calage de cette loi sont des essais sur assemblages clowes eali®es dans le cadre de letude
sur les toitures. lls ne sont donc pas pesents dans cette ttese, mais leur principe est tes
similaire aux essais sur pointes de contreventement (cf5.1, p 82).

Les poutres au vent (Figure 7.12,eements en orange) sont moctliees par desekements
poutres. Les liaisons utilisees pour xer ces poutres sur les lisses de chanhage gkments
en bleu), sont les mémes que celles utilisees pour xer les lisses de chamage aux murs (cf.
item peedent).

La gure 7.13 pesente le maillage complet de la maison. On retrouve I'ensemble deseements
pesenes ci{dessus. On rappelle que les masses ne sont pas visibles car ponctuelles.

7.2.2.2 Calculs et esultats

Un calcul test est ealie sur le mocele pesene ci-dessus. La masse de la toiture est de 7000 kg,
ce qui est une approximation qui consicere les fermes de toitures, les voliges, une couverture en
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Figure 7.11: Maillage des lisses de chamage

Figure 7.12: Maillage des poutres au vent

Figure 7.13: Maillage de la maison 8 12 m
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tuiles et les isolants. Le signal sismique utili®e est celui de Hyogo Nanbu (1995)a un PGA de
0;5 g. Les deux composantes horizontales (nord{sud et est{ouest) sont simultarement utilisces
dans les directions X et Y du mockle. La gure 7.14 pesente une capture decran de l'animation
fournie par le post{process. La coloration de la structure deformee est base sur la valeur de la
norme du vecteur de ceplacement, on ne distingue donc pas les teplacements dans les directions
X ou Y. Les dierences de ceplacements entre les coins opposs de la structure montrent qu'un
prenonene de torsion apparait dans cette structure. On a aussi obsene qu'une sollicitation
uni{directionnelle selon I'axe X engendrait tout de méme des deplacements dans la direction Y.
Pour un ceplacement maximum en X de 384 mm, il vaut 2;5 mm en Y. Pour une sollicitation
uni{directionnelle en Y, ces valeurs passenta 309 mm en X et 26 mm en Y. Ce plenonene
s'explique normalement par l'excentricie de la structure, due aux placements des ouvertures
et aux murs de refend. Il est reanmoins pematue de conclure quoi que ce soit de ce calcul
sur un mockle non complet, si ce n'est que les esultats semblent colerents avec les choix de
moctlisation.

Figure 7.14: Visualisation des deplacements

7.3 Conclusion

Ce chapitre aborde les moyens mis en uvre pour passer de lechelle des ekments de struc-
ture a celle de la structure. Le developpement, le calage et la validation d'un mocele sim-
plie de mur sont pesenes. Létape de validation permet de quanti er les ecarts entre ce
moctle et sa etrence (le moctle cetaile de mur). La quanti cation de ces ecarts est un
aspect qui n'est pas aborde, a notre connaissance, dans la literature. La comparaison des in-
dices d'endommagement locaux du mockle cetaile et de l'indice d'endommagement global du
mocele simplie est pesente. Ces indices ouvrent des perspectives pour que le mocele sim-
plie fournissent des informations locales sur I'endommagement des assemblages, sans besoin de
retournera un moctle cetaile. Une autre perspective consistea chercher une correspondance
entre l'indice d'endommagement global d'un moctle simplie et un criere de limitation de dom-
mage, ce qui competerait le lien entre ces indices et les crieres eglementaires. La mocklisation
d'un mur plein (sans ouvertures) est pesenee en cktaillant une nethode optimisant le recours
au mocele cetaile. La prise en compte des ouvertures dans un mur est ensuite pesenee. En n,
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le ceveloppement d'un moctle 3D de maison est cetaile. Ce modkle n'est pas complet car la
toiture n'est pas moctliee, mais des aspects concernant I'assemblage deseements macros entre
eux sont abordes. Le calcul dynamique sous sollicitations bidirectionnelles du comportement de
ce mockle conclut ce chapitre.
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Conclusion et perspectives

Conclusion

Le chapitre 1 pose le probeme aborce dans cette these, en cktaillant les particularies des
structuresa ossature en bois et les aspects greraux des calculs dynamiques de structures. La
premere partie pesente letat de I'art. Dans un premier temps, le chapitre 2 esume les connais-
sances sur le comportement dynamique de batimentsa ossature en bois. Le cetail des nmethodes
de calculs dynamiques montre l'inerét de possder des moctles nuneriques ns et performants,
dans le but d'aneliorer la compehension du comportement parasismique de ces batiments.
Dans un second temps, le chapitre 3 aborde I'approche de moctlisation multigchelles. Cette
approche est particulerement bien adapte a la moctlisation de structuresa ossature en bois
sous sollicitations sismiques, par sa capaciea prendre en compte les plenonenes locaux perti-
nents dans un moctle global £ger et facile d'utilisation. Pour ces structures, les comportements
locaux en question sont ceux des assemblages par connecteurs netalliques, qui par leur ductilie,
fournissent une importante capaciea dissiper lenergie sismique. La moctlisation nunerique
de ces assemblages recessite une loi de comportement particulere. Une synttese de ces lois
est proposee, et la loi retenue (loi de Humbert (2010)) est cktailee. Les raisons de ce choix
concernent la versatilie de cette loi, qui permet de mockliser tous les types d'assemblages, ainsi
que le cetail de la prise en compte de I'endommagement cumulatif. La partie sur letat de
l'art se conclue sur le chapitre 4, qui esume les etudes experimentales et/ou nureriques du
comportement parasismique deements de structure ou de structuresa ossature en bois. Cette
partie permet d'aborder les nethodes d'essais exgerimentales ainsi que le cetail des moctles
nuneriques pesenes dans la literature.

Le seconde partie concerne les travaux meres au cours de cette these. D'abord, le chapitre 5
pesente le travail ealiea lechelle des connecteurs netalliques. L'importance de ces connecteurs
visa-vis du comportement sous chargement sismique de la structure aet expligle et les essais
experimentaux sont cetailes, de méme que les observations et remarques que ces essais appor-
tent. L'aspect nunerigue est ensuite aborce an de pesenter la nmethode de mocklisation du
comportement des assemblages par connecteurs netalliques, qui consistea caler les paramnetres
d'une loi de comportement hyseetique pour reproduire le comportement exgerimental. L'accent
est mis sur la variabilie exgerimentale et les maneres de la prendre en compte d'un point de
vue nunerique.

Ensuite, le chapitre 6 aborde le travail ealiea lechelle des murs de contreventement. Les
aspects experimentaux sont pesenes dans un premier temps. Les essais sous sollicitations
guasi{statiques et dynamiques permettent de rassembler de nombreuses donrees et d'observer
les comportements locaux et globaux des murs. Le modtle nunerique de mur est ceveloppe
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en utilisant la loi de comportement de Humbert, ce qui permet une moctlisation relativement
ne du comportement des assemblages. Ses pevisions sont confronees aux nombreux essais
experimentaux, qui sont bases sur plusieurs con gurations et plusieurs chargements. Le moctle
pevoit de manere satisfaisante I'ensemble de ces essais (16 essais cycliques et 12 essais dy-
namiques),a partir des calages e ectwesa lechelle des assemblages par connecteurs rnretalliques.
La particularie de la validation du mocele nunerique est avant tout d'étre base sur un aussi
grand nombre de comparaisons experimental{nurrerique. Pour conclure, le modele nunerique
est utilie comme outil pouretudier certains pkenonenes tels que I'e et du chargement vertical,

la epartition des endommagements des assemblages, la propagation d'incertitudes ou encore la
relation entre le PGA du signal d'entee et le ceplacement maximal du mur. Les esultats de
cesetudes fournissent deseements de eponse qui pourraient étre utiles pour la suite des travaux.

En n, le chapitre 7 pesente les moyensa mettre en uvre pour passer de lechelle des murs
a celle de la structure. Le dceveloppement, le calage et la validation d'un moctle simplie de
mur sont pesenes. Letape de validation permet de quanti er les ecarts entre ce mockle et
sa eerence (le mockle cetaile de mur). Cetteetape de validation n'est,a notre connaissance,
jamais pesenee dans la literature. La modcklisation d'un mur plein (sans ouvertures) est
pesenee en cetaillant une nmethode optimisant le recours au moctle cetaile. La prise en
compte des ouvertures dans un mur est ensuite pesentee. En n, le ceveloppement d'un moctle
3D de maison est cktaile. Ce mockle n'est pas complet car la toiture n'est pas moctliee, mais
les aspects concernant I'assemblage desebkments macros de mur entre eux sont abordes. Les
lisses de chamage et les poutres en treillis formant le diaphragme horizontal sont mocklises de
manere cetailee. Le bon fonctionnement de ce moctle est monte sur un exemple de calcul
sous sollicitations sismiques.

Perspectives

La premere perspective identiee estevidemment l'aboutissement de la moctlisation de la mai-
son pesente au chapitre 7. Ce travail se ceroulera dans le cadre du programme Sisbat. Il sera
compke par la moctlisation d'une autre maison (de dimensions 6 6 m), qui corresponda la
maison qui sera teske sur la table vibrante du CEA de Saclay en 2013. Une fois valice, le moctle
nurerique pourra étre utilie comme outil de calcul pour ealiser dierents types detude sur

le comportement parasismique des structuresa ossature en bois. Desetudes sur la ggonetrie
du bati (position des murs, des ouvertures, nombre déetage, etc.), sur les maeriaux (type de
panneaux de contreventement) et les types de connecteurs (pointes, vis, agrafes,equerres, etc.),
et sur les niveaux des sollicitations sismiques sont viees.

Letude des relations entre les indices d'endommagement locaukd |gcaux d'un mocele cetaile
et l'indice d'endommagement globalldgoha d'un mocele simplie doit permettre de peciser,
pour chaqueeement macro d'une structure 3D, son niveau d'endommagement global mais aussi
local. L'obtention de ces informations sans eutiliser le moctle cetaile constituerait un gain de
temps conequent. De plus, l'indice global est directement le au criere de ruine, donca letat
limite ultime (ELU) & ni dans la eglementation. |l sera ineressant de compéter ce point en
cherchant une correspondance entre cet indice et un criere de limitation de dommages, lea
letat limite de service (ELS).

Il faut aussi consicerer les perspectives lees au dimensionnement des structures eta la
eglementation parasismique. Un moctle de structure robuste et performant permettra devaluer
des dispositifs constructifs adapes aux zones sismiques. Les nmethodes de calculs simpliees
utilisees dans la eglementation sont pesentees au chapitre 2. Ces nethodes sont gereralement
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bases sur des mockles tes simplies de structure, notamment des moctles lireaires. La prise
en compte de la non lirearie s'e ectue alors par le coe cient de comportement ¢. La valeur
de ce coe cient est particulerement critique pour le dimensionnement de l'ouvrage. Le moctle
nunerique, puisqu'il est capable de calculer aussi bien en lireaire qu'en non lireaire, pourra
fournir des valeursa confrontera celles de la eglementation. Plusieurs & nitions du coe -
cient de comportement sont pesenees dans la literature (cf. Annexe A.2, p 165). Le mockle
nunerique pourra ceterminer q selon plusieurs de ces nethodes.

Le mocele nunrerique ceveloppe dans cette these est ceterministe. La prise en compte de la
variabilie du comportement des assemblages a reanmoinset pesente au chapitre 5, de méme
gu'uneetude de propagation d'incertitudes sur le mockle cetaile de mur. Le mockle nunerique
pourra donc fournir un outil detude probabiliste, voir abiliste,a lechelle de la structure.

L'ensemble des travaux pesenes dans cette these s'est concente sur la structure porteuse
des maisonsa ossature en bois. L'e et deseements de second uvre (cloisons, plafonds, fenétres,
portes, etc.) devra cependant étre envisage. En e et, leur in uence sur la raideur ou la masse
de la structure pourrait &tre margee, hotamment du fait de la relative Egeret des structures.
Cette in uence devra etreetudee aussi bien globalement que localement.
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—— Partie 11

Annexes

L'annexe A pesente une synttese des nethodes de calculs des anciennes egles de dimension-
nement parasismique en France. Une synttese des ¢k nitions des coe cients de comportement
est aussi pesente.

L'annexe B reprend les graphiques issus des publications qui pesentent les lois de comporte-
ment mentionrees au chapitre 3.

L'annexe C pesente le cetail des esultats d'essaisa lechelle des connecteurs netalliques
(pointes etequerres).

L'annexe D pesente le cetail des esultats des essais quasi{statiques et des essais dynamiques
sur les murs de contreventement.

L'annexe E pesente les comparaisons entre les esultats expgerimentaux et le modele nunerique
cetaile de mur de contreventement.
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—— Appendix A
Regles PS 92

Cette annexe est issue d'une note de travail qui mettait enevidence lesevolutions eglementaires
lors du passage aux Eurocodes. Les nmethodes de calculs de I'Eurocode 8 sont pesentes au
chapitre 2. Le lecteur trouvera dans cette annexe une synttese des nethodes des anciennes
egles de calculs, les PS 92, ainsi qu'une synttese bibliographique concernant les ¢ nitions du
coe cient de comportement.

A.1 Mthodes de dimensionnement

Les methodes simpliees tkeveloppees dans les
codes de calcul eglementaire sont bases sur
une approche commune. Il s'agit de ealiser
des calculs lireaires, donc relativement sim-
ples, et de prendre en compte le comporte-
ment non lireaire de la structure en eduisant
les e orts auxquels celle-ci est soumise. La
gure A.1 ckecrit la eponse d'une structure
dans les cas ai elle est mocklie de manere
lireaire ou non lireaire. On observe que la
sollicitation sur la structure est moins impor-
tante dans le cas non lireaire. Des coe cients
sont utilies pour passer de la sollicitation
calcuke en lireairea la sollicitation "eelle"

du comportement non lireaire. On retiendra
de manere gererique le terme de coe cient de comportement. Dans les textes eglementaires,
les valeurs de ces coe cients de comportement ne sont donrees que dans un but directement
applicatif. On trouve en revanche dierentes ¢ nitions dans la literature, celles-ci sont cecrites

au xA.2 (p 165).

Figure A.1: Approches lireaire et non lireaire

Les egles DTU PS 92 (1995) proposent trois methodes de dimensionnement dierentes. Il ne
s'agit que de nmethodes simpliees, mais le projecteur a tout de méme la possibilie d'utiliser une
analyse dynamique sous couvert de "justi cations particuleres"”. Les trois nethodes pesentees
ci-dessous utilisent un coe cient de comportement dont la valeur est peciee dans la partie
sfeci quea la structure detude (keton, acier, bois, etc.). Les deux premeres nmethodes ont en
commun des parties sur la prise en compte de la torsion, des e ets du second ordre et de la
composante verticale. Ces aspects ne sont pas cktailes ci-dessous.
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Methode simpliee pour batiments eguliers

Cette nethode est souvent appeke nethode d'analyse par force laerale. Un ensemble de egles
et de crieres permet de ceterminer la egularie de la structure. Les batiments les plus eguliers,
a la fois en plan et enekvation, peuvent étre calcuksa partir d'une cefornee forfaitaire. Celle-
ci est donree par I'expression analytigueu = z a1 z est la cote adimensionnelle du plancher
(z = 0 au niveau du sol et z = 1 en haut), u le ceplacement du plancher consicee et vaut
1 pour une structure en portique et 1,5 pour des voiles de contreventement. La periodd du
mode fondamental est donree par dierentes formules analytiques en fonction des structures.
Ces formules donnent la geriode en fonction de la hauteur du batiment et de sa longueur dans la
direction consiceee. Les forces statiquesequivalentes au ismea chaque plancher sont donrees
par la relation ci-dessous. Ces forces sont calcukes pour le mode fondamental, les autres modes
sont pris en compte par l'utilisation d'un coe cient majorateur . Ce coe cient est donre
par des formules en fonction du rapportT=T;, au T, est la periode correspondanta la n du
plateau sur le spectre de dimensionnemensy. LorsqueT <Tc.ona ¢=1;1 pour les voiles et
0o =1;05 pour les portiques. PourT > T, les valeurs de ¢ augmentent.

P
fo= ompz P74 So(T)
r T mi 2 g

fr : force statiqueequivalente au niveau du plancherr,
o . coe cient majorateur prenant en compte les modes de vibrations regliges,
m; : masse du plancherr,
z, : expression de la cefornee forfaitaire,
Sp (T) : acekration spectrale de dimensionnement pour la geriode T,
g : coe cient de comportement.

(A.1)

Une seconde formule permet de calculer les ceplacement; au niveau de chaque plancher.
On peut remarguer gue le coe cient de comportement n'intervient pas ici, ce qui signi e que
les ceplacements sont calcues de manere lireaire.

P 2
m; z T
= p—1 T A.2
d = o0z m 22 2 Sp(T) (A.2)

Methode simpliee pour batiments moyennement eguliers

Cette approche est aussi appeke nmethode de Rayleigh. Lorqu'une structure ne \eri e pas tous les
crieres de egularie et que certains ne sont \eries que pour des tokranceselargies, le batiment
est juee moyennement egulier. La defornee modale est approckee en placant la structure
dans un champ d'acekration horizontale unitaire. La structure est moceliee lireairement. Le
facteur de participation du mode fondamental est donre par la relation suivante, avec m; la
masse etu; le ceplacement du plancher indie i :
P
- p Y (A.3)
mj u;

La periode fondamentale est obtenue gracea la formule de Rayleigh, qui en fournit une bonne

approximation :

T=Fe (A.4)

Les forces statiques equivalentes peuvent étre calcukes de deux manéeres dierentes. La
premere consistea calculer les forces statiquesequivalentes pour le mode fondamentél et un
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mode compementaire f,. Les deux e orts sont alors combires pour \eri er la esistance de
'ouvrage. Les relations sont les suivantes :

et f,=m (1 u ) an (A.5)

La deuxeme approche consiste a calculer les forces statiques equivalentes pour le mode
fondamental de la méme manere que peedemment. Un coe cient majorateur est utilie pour
rendre compte de I'e et des autres modes. Le coe cient majorateur o est encore utili® mais
sa ¢ nition est egerement dierente. Dans ce cas, ses valeurs sont inerieuresa celles utilisees
dans l'approche simpliee pour des batiments eguliers, donc moins enalisantes. De la méme
mangere que peedemment, les ceplacements peuvent &tre exprines :

T 2
d = ou > Sp(T) (A.6)

En n, on notera que pour des batiments de petite hauteur (moins de 10 m ou trois niveaux),
la nmethode simpliee pour les batiments eguliers est applicable mais en prenant en compte
toute la masse de la structure et le coe cient de comportement assoce :

Pmr Zy M Sp(T)

fr= my Zy q

(A.7)

Methode gererale par analyse modale-spectrale

La nethode consistea estimer I'e et de I'action sismique pour chaque mode de la structure. Ces
e ets sont alors combires en soumettant chaque modea une acekration deduite du spectre de
dimensionnementSp. Le spectre de dimensionnement est issu du spectre de eponseelastique
Se en le modi ant pour prendre en consiceration les e ets des comportementselasto-plastiques
dans la structure. Le palier du spectre est ainsi prolong jusquaT =0setonaSp > Sg dans la
partie post-palier. La structure est moctliee lireairement et de manere tridimensionnelle. On
notera que sile moctle avaitet non lireaire, c'est le spectre de eponseelastique qui aurait fourni
les acekrations spectrales pour chaque mode. Tout les modes (trois au min,'gmum et 33 Hz au
maximum) doivent &tre recherches jusqua ce que le cumul des masses modales M; repesente
90 % de la masse totaleM dans la direction consiceee. On calcule les variables d'inerét qui
sont lireairement leesa I'amplitude de l'excitation sismique en combinant quadratiguement les
valeurs maximales de chaque mode. On \eri e au pealable la cependance entre chaque mode.
En e et, si les fequences sont trop proches, il se produit un couplage dans les eponses entre
les modes voisins et le cumul quadratique simple n'est plus valable. Le criere d'incependance
est donre par la formule suivante :

T 10

avec T T A.8
T W f [ (A.8)

T; : periode du modeii,
i . amortissement du modei.

Si ce criere est \erie, la variable d'inerét S est calcuke par combinaison quadratique des
valeurs maximalesS; a chaque mode. Il est gereralement fait eerence a cette nethode par
l'acronyme SRSS Square Root of the Sum of the Squargs

qx——
S= s2 (A.9)
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Si le criere d'independance n'est pas \erie, la variable d'inerét est calcuke par combinaison
quadratique compete (CQC). Celle-ci inclut un coe cient de corelation  j entre les modes non
incependants. On note le rapport T =T;.

S x p
S= i S avec i = 8 G ) :
U 1) 104 (1 2)2+4 i (1+ 2)+4( i2+ j2)

5 (A10)

La nethode d'analyse modale spectrale permet de calculer les sollicitations de manere
lireaire pour une structure dont le comportement est cependant de plusieurs modes de vi-
brations. A n de prendre en compte le comportement non lireaire de la structure, les egles
DTU PS 92 (1995) pecisent que les sollicitations calcukes par cette analyse sont diminwees par
l'intermediaire du coe cient de comportement. Les valeurs d'e orts ainsi obtenus peuvent étre
compaeesa la capacie esistante de la structure sous chargement statique.

Valeurs du coe cient de comportement

Les egles DTU PS 92 (1995) xent forfaitairement les coe cients de comportement. Le
tableau A.1 reprend ces valeurs dans le cas des structures bois. Celles-ci sont donrees pour
des structures eguleres. Dans le cas de structures moyennement eguleres, il faut retenir 85%
des valeurs a ctees et 70% pour des structures ireguleres. On note la mention des classes de
ductilie. 1l s'agit de la ductilie statique s, qui setablita partir d'une courbe force-ceplacement
sous sollicitation quasi-statique monotone croissantedush-over. Cette ductilie est le rapport
entre le ceplacementa force maximale et la limieelastique . Pour s valantde l1a 3, la
classe de ductilie est faible (ductilie I). Pour ¢ compris entre 3 et 6, la classe de ductilie est
moyenne (ductilie I11). Pour de plus grandes valeurs de s, la classe de ductilie est forte (duc-
tilie 111). En n, on notera que les egles DTU PS 92 (1995) stipulent qu'il est possible d'utiliser
d'autres valeurs de coe cient de comportement. Dans ce cas, le coe cient de comportement est
ceduit d'essais experimentaux sous chargement cyclique alterre ou dynamique, mais la nethode
de cetermination est laissea I'appeciation du projecteur.

Coecient q | Type de structure
1 Consoles
Poutresa joints cantilever
Poutres
Arcsa 2 ou 3 articulations
15
Charpente assembke par connecteurs ou anneaux
Panneaux d'ossature boisa voiles coles
2 Charpente assembeke par boulons (ductilie 11)
2,5 Portiques assembes par boulons (ductilie 11)
Charpente assembée par boulons (ductilie I11)
3 . -
Charpente assembeke par pointes (ductilie I11)
4 Portiques (ductilie 111)
5 Panneaux d'ossature bois (ductilie 111)

Tableau A.1. Coe cients de comportement des egles PS 92 pour les structures bois
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A.2 [enition du coe cient de comportement

L'objectif d'un coe cient de comportement est de prendre en compte les e ets non lireaires
dissipatifs dans un unique coe cient de eduction d'e ort ou d'accekration. Ces coe cients sont
appeks Behaviour Factor en Europe, Reduction Factor en Anerique et Structural Characteristic
Factor au Japon. En compement des aspects dep aborces, les dierentes e nitions treoriques
de ce type de coe cient sont ici cetailees.

Behaviour factor

On peut identi er deux ce nitions dierentes du "Behaviour Factor" (ou coe cient de com-
portement q) utili’e en Europe. La premere se base sur une approche dynamique et un rapport
d'acekrations repesentatives de la structure. La deuxeme se base sur une approche statique
et un rapport de forces repesentatives de la structure.

e nition dynamique L'approche dynamigue ce nit le coe cient g commeetant un rap-
port entre deux acekrations. La structure estetudee exgerimentalement ou numeriguement.
La structure est soumise a un acekrogramme, pour lequel I'amplitude est modi able par
l'intermediaire d'un facteur d'amplitude. La premere etape consiste a chercher l'acekration
Ay pour laquelle le syseme atteint la limite de la zoneelastique. Il est recessaire de & nir un
criere de rupture, qui peut étre local ou global. La deuxemeetape consiste alorsa chercher
l'acekration A, menanta la limite du criere de rupture. Le coe cient de comportement est
alors donre par la relation A.11.

a=
y
Chaque valeur deq obtenue selon cette methode ne vaut que pour l'acekrogramme partic-
ulier qui a servia son calcul. En plus des valeurs déA, et A, le coe cient g est aussi cependant
de la forme et du contenu fequentiel de lI'acekrogramme. Il est donc recessaire de epeter la
proedure avec un ensemble d'acekrogrammes repesentatifs de la zone sismique consicee.
Ceccotti et Vignoli (1989), qui pesentent cette nmethode, concluent en cetaillant un exemple
sur deux moceles de portique en utilisant 6 acekrogrammes. Pour le premier portique, on a
8;4 < g < 16, pour une moyennea 114. Pour le second, 48 < q < 10;0 pour une moyenne
de 7,5. Cela montre lesecarts de comportement important lesa la sollicitation. On notera
de plus que le nombre d'acekrogrammesa consicerer sera moins important dans le cas d'une
structurea un seul mode dominant. Dans le cas contraire, il faut en e et s'assurer que tous les
modes soient bien actives. En n, on notera que cette nethode de determination du coe cient
de comportementq ne peut pas se limitera une approche exgerimentale du fait du trop grand
nombre d'essais recessaires. Dans cette optique, les essais exgerimentaux ne peuvent envisages
gue dans le cadre d'une validation d'un mockele de calcul.

(A.11)

I nition statique La ck nition statique du coe cient de comportement est celle que I'on
retrouve dans la nethode push-over (cf p 43). La cemarche a consisea comparer le comporte-
ment dynamique d'oscillateurs lireaires et non lireaires (Newmark et Hall (1982)). La gure A.2
pesente le comportement des oscillateurs pour une sollicitation identiqgues. Les e orts maxi-
maux que subissent l'oscillateur purementelastiqueF¢ et 'oscillateur elasto-plastique parfait
Fpi sont dierents ( Fe > F ). Les deplacements correspondants,de et dy, sont identiques
pour des periodes moyennes et longues et dierents pour des periodes courtesdg < dy). La
eriode de ekrence est celle correspondanta la n du palier d'acekration constante sur le
spectre de eponseelastique ¢ en notation Eurocode). PourT > T, le principe dequivalence
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des eplacements est donc appliqe. Dans ce cas, le rapport entre les forcés, et F, estegal
a la ductilie statique (eq. A.15 et A.13). Pour T < T, c'est le principe dequivalence en
energie entre les deux sysemes Elastique etelasto-plastique) qui s'applique. Dans ce cas, il est
aussi possible d'exprimer le coe cient de comportementq en fonction de la ductilie statique
du sysemeelasto-plastique (eq A.14).

(a) Equivalence en deplacement (b) Equivalence enenergie

Figure A.2: De nitions statiques du coe cient de comportement

= = A.12
a, (A12)
. F
Equivalence en deplacement:  Fp = e et g= (A.13)
. . Fel P ——
Equivalence enenergie: Fp = pﬁ et g= 2 1 (A.14)

L'expression du coe cient de comportementa partir de la ductilie pesente I'avantage de la
simplicie. En e et, la ductilie statique d'une structure peut &tre obtenuea partir d'un simple
essai quasi-statique sous chargement monotone croissant.

Reduction factor

Le reduction factor (noe R ) est un coe cient utili’e en Arrerique du Nord qui permet une
estimation des e orts plastiques non lireairesa partir de levaluation des e ortselastiques. Une
syntlese d'un bon nombre de travaux dedes au "reduction factor" aet publee par Miranda

et Bertero (1994). La treorie se base sur le comportement d'un oscillateur non lireaire de type
Single Degree Of Freedom (SDOF) sollicie dynamiquement. Le niveau de deformation plastique
atteint par le syseme lors d'une sollicitation dynamique de duee tp est donre par le rapport
de ductilie en ceplacement  (eq A.15). Ce rapport est donre par le maximum du deplacement
absolu atteint sur le ceplacementa la limite delasticie  Uy. La ductilie maximale de l'oscillateur
est noe .

maxju(t)j
- MU vec 2 [0:tp] (A.15)
Uy
La eponse temporelle d'un SDOF est donree par la solutiona lequation A.16. Le com-
portement non lireaire de l'oscillateur est pris en compte par la forceF (t), sur la duee tp :
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muU(t) + cU(t) + F(t)= mX(t) avec t2][0;tp] (A.16)

m : masse (kg),

Cc : coe cient d'amortissement visqueux,

F (t) : force de rappel du ressorta comportement non lireaire (N),
U(t) : ceplacement de l'oscillateur (m),

X (t) : deplacement du sol (m).

On note Fy( = 1) la force recessaire pour empécher l'entee du syseme dans le domaine
plastique et Fy( = ) la force recessaire pour limiter le eplacement du syseme, de manere
a ce que la ductilie  ne depasse pas ;.

La esolution de lequation A.16 permet
de calculer le deplacement U(t), la force
de rappel F(t) et la periode propre Tx du
syseme. La courbe de levolution force{
teplacement F(U) peut alors étre trace,
ce qui permet de connatre Fy( = 1).
La raideur elastique du syseme permet
de calculer la force elastique theorique au
ceplacement maximal. Ce deplacement max-
imal permet aussi de calculer (eq A.15).
Le calcul devient alors ieratif jusqua ce que

soitegala ;. Lorsque c'est le cas, la
force Fy( = ) vaut la force de eponse du
sysemea maxjU(t)j. Le principe de calcul expos ici doit étre et pour un grand nombre
de periodes propres dierentes. On peut ainsi obtenir une repesentation spectrale des forces

Figure A.3: Reduction factor

Fy( =1)et Fy( = ), voir gure A.3. Le coe cient reduction factor vaut alors le rapport de
ces deux forces pour la eriode fondamentale de la structure consiceee (eq A.17).
Fy( =1)
R (T; )= =2——= A.17

Structural characteristic factor

Le coe cient structural characteristic factor est
utili:e au Japon, il est noe Ds. La demarche
de calcul consiste a ceterminer la force elastique
pureequivalentea une acekration de 1 g au som-
met de la structure. On calcule ensuiteDg par
equivalence denergie entre le moctleelastique pur
ainsi obtenu, et un moctle elasto-plastique, voir
gure A.4 au m est la masse de la structure efg
l'acekration de la pesanteur. Les valeurs deDg
sont en gereral entre 0,25 et 0,55. Dg correspond
en faita l'inverse d'un behaviour factor ou d'un re-
duction factor. La ck nition du Dg est tes proche
de la b nition dite statique du coe cient de com-
portement, si ce n'est que la force elastique n'est
pas calcuke de la méme manere. Le criere japon- Figure A.4: Structural factor
ais, qui est de calculer la force esultantea une aceération de 1 g au sommet de la structure,
est un choix historique issu des premeres mesures du comportement de bétis sous ismes eels.
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—— Appendix B

Lois de comportement hyseetiques

Le chapitre 3 aborde les lois de comportement hyseetiques utiliees dans la literature. Les
schemas pesenes dans cette annexe sont issus des publications cetaillant ces lois.

B.1 Loi necanique

Mocle de Foschi (2000)

(a) Loi acier (b) Loi bois (c) Loi esultat

Figure B.1: Mockle de Foschi
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B.2 Lois plenonenologiques

Moctle de Clough (1966)

Les teplacements , Uy et Uy sont respectivement noesd, dy et d dans ce document

Figure B.2: Mockle de Clough

Moctle Q-Hyst (1979)

Les ceplacements sont noes d dans ce document. Les force® sont noktes F

Figure B.3: Mockle Q-Hyst

Mocle Stewart (1987)

Les forcesV sont noees F dans ce document

Figure B.4: Mockle de Stewart
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Mocle de Ceccotti (1989)

Les ceplacements sont noes d dans ce document

Figure B.5: Mockle de Ceccotti

Mockle de Dolan (1991)

Figure B.6: Mockle de Dolan

Moctle de Kasal (1997)

Figure B.7: Moctle de Kasal
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Mocle Folz (2001)

Les ceplacements sont noes d dans ce document et est not dp

Figure B.8: Mockele de Folz

Moctle de Yasumura (2001)

Dans ce document,KA 1 est noe K4, KA 2 est noe K5 et K4 et K5 sont noes K

Figure B.9: Mockle de Yasumura
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Mockle de Richard (2001)

Les ceplacements , U et D sont nokes d dans ce document

Figure B.10: Mockele de Richard

Moctle Q-Pinch (2005)

(a) Moctle de Stewart anelioe (b) Moctle Q-Hyst
Les ceplacements sont noes d dans ce document. Les force® sont noees F. Ks est noe
K¢ et Kg est noe Ks

Figure B.11: Mocele Q-Pinch
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Mocle de Collins (2005)

Figure B.12: Mocktle de Collins

Moctle de Ayoub (2007)

(a) Cycle complet (b) Cycle partiel
Les ceplacements sont noes d dans ce document.K ¢ est noe Ky

Figure B.13: Mockele de Clough arnelioe

(a) Degradation de la force (b) Degradation de la raideur de decharge
Les ceplacements sont noes d dans ce document

Figure B.14: Mockele de Ayoub (lere partie)
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(a) Degradation de la raideur de charge (b) cap degradation
Les ceplacements sont noes d dans ce document

Figure B.15: Mocele de Ayoub (Zme partie)

Mogle EPHM (2007)

(a) Courbe enveloppe (b) Branche de decharge

(c) Paranetresevolutifs (d) Branche de charge
Les ceplacements sont noes d dans ce document

Figure B.16: Moctle EPHM
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Mockle BWBN

(@) Inuence de n (b) In uence de (c) Inuence de

Figure B.17: Mockle BWBN

Figure B.18: Calage du moctle BWBN sur un essai clou
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Resultats des essais sur assemblages

Le chapitre 5 pesente de nombreux essais exgerimentaux sur les assemblages par connecteurs
netalligues. On pesente plus en cktail les donrees de ces essais dans cette annexe.

C.1 Essais sur pointes

C.1.1 Syntlese par con guration

Pour chaque con guration, le tableau C.1 pesente les valeurs de la limite elastiquedy, de la
limite a la rupture dy, de la ductilie statique Ds, de la force maximaleF,, et les densies
moyennes des montants et des panneaux.

Tableau C.1: Syntrese des essais pointes pour les 33 con gurations
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C.1.2 Syntlese par essai

Le tableau C.2 pesente plus en cktail les esultats des essais pointes. Pour chaque con guration,
les esultats et observations des essais monotones et cycliques sont dcetailes. Pour chaque essai
les informations suivantes sont donrees : le type de rupture (arrachement (A), perforation (P) ou
fatigue (F)), le nombre de rotules plastiques apparaissant dans la pointe et la (leur) localisation
(distance entre la téte de pointe et la rotule plastique), la densie du montant et du panneau.
De plus, pour les essais monotones la limite elastiquely, de la limitea la rupture dy, de la
ductilie statique Dsg, de la force maximaleF,, sont peciges. Pour les essais cycliques, seule
la valeur moyenne deFn, est disponible. On note aussiAn pour anneke, Ca pour canneke, In
pour acier inoxydable, Zn pourekctro{zingle et Ga pour galvanie. Enn, M 1 et C1 cesignent
respectivement I'essai nunero 1 en monotone et en cyclique.
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Tableau C.2: Synthese des 263 essais pointes par essai
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C.2 Essais surequerres

Les tableaux pesenes dans cette annexe sont directement issus du rapport du laboratoire
d'essais mecaniques (CSTB, 2009).

C.2.1 Equerre E5

Pour chaque essai monotone, le tableau C.3 pesente la force maximale,ax, le deplacement
a cette force Drmax , 1a limiteelastique Vy selon la nmethode de la norme NF EN 12512 (2002)
et la force ultime F,. Les essais sont aussi traies selon la methode EEEP Equivalent Energy
Elasto-Plastic, cf. ASTM E 2126 (2007)), la force au seuil de plasticieFy;eiq, la limiteelastique

yield €t la limite ultime , sont donc aussi donrees. En n, la ductilie statique Ds est calcuee
commeetant le rapport de , et yielq.

Tableau C.3: Synthese des 15 essais monotones sur lequerre E5

Pour chaque essai cyclique, la courbe enveloppe est analyee de la méme mangere que pour
un essai monotone. Le tableau C.4 pesente les esultats.
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Tableau C.4: Synthese des 8 essais cycliques sur lequerre E5

C.2.2 Equerre E14

Le tableau C.5 pesente les esultats des essais monotones pour lesequerres E14.

Tableau C.5: Synthese des 13 essais monotones sur lequerre E14

Le tableau C.5 pesente les esultats des essais cycliques pour lesequerres E14.
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Tableau C.6: Synthese des 6 essais cycliques sur lequerre E14



—— Appendix D
Resultats des essais murs

Le chapitre 6 pesente de nombreux les essais exgerimentaux ealies sur les murs de contreven-
tement. On pesente plus en cetail les donrees de ces essais dans cette annexe.

D.1 Essais monotones quasi{statiques

Pour chaque essai monotone, le tableau D.1 pesente la raideur initialK o, la force maximale
Fmax, la limiteelastique dy, la limite ultime dy et la ductilie statique DS.

Tableau D.1: Synthtese des 9 essais monotones sur les murs
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D.2 Essais cycligues gquasi{statiques

Pour chaque essai cyclique, le tableau D.2 pesente la raideur initialeK g, la force maximale
Fmax, la limite elastique dy, la limite ultime dy et la ductilie statique DS. Ces valeurs sont
calcukes sur la base de la courbe enveloppe des cycles.

* Couturage eduit par rapporta P16 E5 C2

Tableau D.2: Synthese 24 des essais cycliques sur les murs



D.2. Essais cycliques quasi{statiques 187

Figure D.1: Resultats en monotone et cyclique pour la con guration OSB9 E5

Figure D.2: Resultats en monotone et cyclique pour la con guration OSB12 E5
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Figure D.3: Resultats en monotone et cyclique pour la con guration OSB12 AH

Figure D.4: Resultats en monotone et cyclique pour la con guration P16_.E5
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Figure D.5: Resultats en monotone et cyclique pour la con guration P16_AH

Figure D.6: Resultats en monotone et cyclique pour la con guration CP10_AH
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D.3 Essais dynamiques

Pour chaque essai dynamique, les tableaux ci{dessous rappellent les masses en téte, le signal
et la quence retenus. Les signaux sont le Guadeloupe Modie (GM), le Guadeloupe Naturel
(GN) et le isme de I'Aquila (Aqg). Les esultats pesenes sont la fequence fondamental initiale,
I'amortissement mesue et le ceplacement maximal pour chague ampli cation du signal d'entee.

Tableau D.3: Resultats des 8 essais dynamiques pour 'OSB 12 mm
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Tableau D.4: Resultats des 4 essais dynamiques pour les panneaux de particules 16 mm
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Comparaisons
exerimental{nunerique

Le chapitre 6 pesente des comparaisons entre les essais exgerimentaux et les calculs nuneriques.
L'ensemble des donrees et graphiques de ces comparaisons est pesene dans cette annexe.

E.1 Sollicitations quasi{statiques

Pour chaque con guration, le tableau E.1 pesente la raideur initiale K o, la force maximaleFmay ,
la limite elastique dy, la limite ultime d, et la ductilie statique DS des essais experimentaux
(EXP) et des simulations nurreriques (NUM).

* Couturage eduit par rapporta P16 E5 C2

Tableau E.1: Comparaison des essais exgerimentaux et des simulations nuneriques

Les gures E.1a E.3 pesentent I'ensemble desevolutions force{keplacement comparant les
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essais exgerimentaux aux calculs nuneriques.

(a) OSB9 E5 NC1 (b) OSB9 E5 NC2

(c) OSB9 E5 C1 (d) OSB9 E5 C2

Figure E.1: Comparaisons exgerimental{nunerique pour la con guration OSB9
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(a) OSB12 E5 NC2 (b) OSB12 E5 C1
(c) OSB12 AH NC1 (d) OSB12 AH NC2
(e) OSB12 AH C1 (f) OSB12 AH C2

Figure E.2: Comparaisons exgerimental{nunerique pour la con guration OSB12
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(a) P16 E5 C1 (b) P16 E5 C2
(c) P16 AH NC1 (d) P16 AH NC2
(e) P16 AH C1 (f) P16 AH C2

Figure E.3: Comparaisons exgerimental{nunerique pour la con guration P16
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E.2 Sollicitations dynamiques

Pour chaque essai exgerimental, la comparaison desevolutions deplacement{temps exgerimen{
tales et nuneriques sont pesentes. D'abord pour la totalie de I'essai, et ensuite en distinguant
les acekrogrammes pour plus de lisibilie.

OSB12 AH 1500kg Guadeloupe Naturel

OSB12 AH 1500kg Guadeloupe Naturel 073 g
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OSB12 AH 1500kg Guadeloupe Naturel 024 g

0OSB12 AH 1500kg Guadeloupe Naturel P88 g

OSB12 AH 1500kg I'Aquila
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OSB12 AH 1500kg I'Aquila 1;3 g

OSB12 AH 1500kg I'Aquila 0;56 g

OSB12 AH 1500kg Guadeloupe Modie #1
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OSB12 AH 1500kg Guadeloupe Modie #1 0;33 g

0OSB12 AH 1500kg Guadeloupe Modie #1 1;06 g

OSB12 AH 1500kg Guadeloupe Modie #1 0;33 g
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OSB12 AH 1500kg Guadeloupe Modie #2

0OSB12 AH 1500kg Guadeloupe Modie #2 0;33 g

OSB12 AH 1500kg Guadeloupe Modie #2 1;06 g
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OSB12 AH 1500kg Guadeloupe Modie #2 0;33 g

0OSB12 AH 1500kg Guadeloupe Modie #3

OSB12 AH 1500kg Guadeloupe Modie #3 0;33 g
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OSB12 AH 1500kg Guadeloupe Modie #3 1;06 g

0OSB12 AH 1500kg Guadeloupe Modie #3 0;33 ¢

OSB12 AH 1500kg Guadeloupe Modie #3 1;25 g
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OSB12 AH 1500kg Guadeloupe Modie #4

0OSB12 AH 1500kg Guadeloupe Modie #4 1;06 g

OSB12 AH 1500kg Guadeloupe Modie #4 0;33 g
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OSB12 AH 1500kg Guadeloupe Modie #4 1;25 g

0OSB12 AH 2000kg Guadeloupe Naturel

OSB12 AH 2000kg Guadeloupe Naturel 073 g
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OSB12 AH 2000kg Guadeloupe Naturel 024 g

0OSB12 AH 2000kg Guadeloupe Modie

OSB12 AH 2000kg Guadeloupe Modie 1;06 g
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OSB12 AH 2000kg Guadeloupe Modie 0,33 g

P16 AH 1500kg I'Aquila

P16 AH 1500kg I'Aquila 1;8 g
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P16 AH 1500kg I'Aquila 0;56 g

P16 AH 1500kg Guadeloupe Modie

P16 AH 1500kg Guadeloupe Modie 0;33 g
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P16 AH 1500kg Guadeloupe Modie 0; 66 g

P16 AH 1500kg Guadeloupe Modie 1;25 g

P16 AH 1500kg Guadeloupe Modie 0;33 g
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P16 AH 1500kg Guadeloupe Modie 1;25 g

P16 AH 2000kg I'Aquila

P16 AH 2000kg I'Aquila 0;56 g
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P16 AH 2000kg I'Aquila 1;8 g

P16 AH 2000kg I'Aquila 0;56 g

P16 AH 2000kg I'Aquila 1;8 g
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P16 AH 2000kg Guadeloupe Modie

P16 AH 2000kg Guadeloupe Modie 0;33 g

P16 AH 2000kg Guadeloupe Modie 1;25 g
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P16 AH 2000kg Guadeloupe Modie 0;33 g

P16 AH 2000kg Guadeloupe Modie 1;25 g



