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R�esum�e

Les travaux de th�ese visent �a am�eliorer les connaissances sur le comportement parasismique
des bâtiments �a ossature en bois. Le comportement de ces bâtiments sous sollicitations sismiques
est li�e �a celui de ses assemblages par connecteurs m�etalliques (pointes, vis, �equerres, etc.). La
mod�elisation num�erique d'une telle structure s'appuie sur une d�emarche multi{�echelles, a�n
de repr�esenter les comportements locaux �a l'�echelle de l'ouvrage. Trois �echelles sont d�e�nies.
�Echelle 1 : assemblages, �echelle 2 : �el�ements de structure (mur, plancher, toiture), �echelle 3 :
bâtiment. A chaque �echelle, une loi de comportement d�edi�ee (hyst�er�etique avec endommage-
ment) permet la mod�elisation. Les calages ou validations s'appuient sur des campagnes d'essais
exp�erimentaux. Diverses con�gurations de sp�ecimen et divers chargements sont test�es a�n de
construire une vaste base de donn�ees de r�esultats. Les essais sur les assemblages par connecteurs
m�etalliques ont permis le calage du mod�ele num�erique �a l'�echelle 1. Un mod�ele �el�ements �nis
(EF) d�etaill�e de mur est valid�e exp�erimentalement en quasi{statique et en dynamique. Un
mod�ele EF simpli��e de mur (macro) permet de passer �a l'�echelle du bâti. Cet �el�ement macro,
calibr�e sur le mod�ele d�etaill�e, permet de reproduire avec une pr�ecision satisfaisante le com-
portement dynamique d'un mur. L'assemblage d'�el�ements de murs (pleins ou avec ouverture)
permet de tendre vers la mod�elisation tridimensionnelle d'une structure. Ce mod�ele num�erique
de structure permettra d'�etudier, localement et globalement, le comportement parasismique des
constructions �a ossature bois a�n de proposer des dispositifs constructifs et un dimensionnement
adapt�es �a ces ouvrages en zone sismique.

Mots cl�es : Ossature bois - Murs de contreventement - Comportement parasismique - Mod�elisa{
tion num�erique multi-�echelles - Loi de comportement hyst�er�etique - Essais exp�erimentaux 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 simpli�ed 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 maisons �a ossature en bois pr�esentent des caract�eristiques qui en font le syst�eme constructif
le plus utilis�e pour la r�ealisation de maisons en bois en France, mais aussi de petits bâtiments
tels que des habitats collectifs ou des bureaux. La dur�ee de chantier, le bilan environnemental,
l'isolation thermique et la r�esistance de la structure pour une masse faible sont les principaux
atouts de cette technique constructive. A contrario , la r�eaction au feu, la durabilit�e, le confort
d'�et�e et les performances acoustiques peuvent être mis en d�efaut si ces points ne sont pas trait�es
avec attention lors de la conception et de la mise en �uvre.

D'un point de vue r�eglementaire, une nouveaut�e r�ecente est l'entr�ee en vigueur des Eu-
rocodes, notamment de l'Eurocode 5 (NF EN 1995-1-1, 2005) pour le calcul de structures en
bois et l'Eurocode 8 (NF EN 1998-1, 2005) pour leur r�esistance face aux s�eismes. En France, le
d�ecret de mise en application de l'Eurocode 8 consid�ere des acc�el�erations de r�ef�erence plus �elev�ees
qu'auparavant et la justi�cation parasismique des bâtiments est obligatoire sur une plus grande
zone du territoire qu'auparavant. D�esormais, les calculs de justi�cation parasismique sont donc
une partie int�egrante du dimensionnement des structures. Ces calculs sont particuli�erement
complexes pour deux raisons : d'abord, la sollicitation est dynamique (elle engendre des forces
d'inertie et d'amortissement) et tridimensionnelle. Ensuite, un bâtiment est un syst�eme com-
plexe compos�e de nombreux montants, poutres, panneaux et connecteurs m�etalliques. Ces
derniers procurent, de plus, un comportement fortement non lin�eaire aux structures, et par-
ticipent �a la dissipation de l'�energie sismique.

Ainsi, la d�etermination de la r�eponse temporelle des structures sous sollicitation sismique
n�ecessite des comp�etences et des moyens que les bureaux d'�etudes ne poss�edent que rarement. La
litt�erature scienti�que montre que ces calculs peuvent être r�ealis�es par des mod�eles num�eriques.
En particulier, les approches de mod�elisation multi-�echelles, qui permettent de mod�eliser avec
pr�ecision le comportement �a di��erentes �echelles d'int�erêt. Ces calculs sont n�eanmoins limit�es
au domaine de la recherche. Pour parer �a cela, la r�eglementation propose des m�ethodes de
calcul simpli��ees, visant notamment �a ne calculer que la valeur maximale d'une force ou d'un
d�eplacement pour un risque sismique donn�e.

Probl�ematique

On sait que les bâtiments �a ossature en bois, du fait de leur bonne r�esistance pour une masse
faible et de leur comportement dissipatif, sont bien adapt�ees aux zones �a risque sismique.
N�eanmoins, les raisons de leur bon comportement parasismique ne sont pas toutes bien mâ�tris�ees,
notamment au niveau des redistributions d'e�orts et de certains assemblages par connecteurs
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m�etalliques. De plus, les tr�es nombreux mat�eriaux et connecteurs m�etalliques disponibles sur le
march�e, de même que les choix constructifs vari�es, fournissent un vaste ensemble de possibilit�es
de r�ealisations, dont il est raisonnable de penser que toutes ne sont pas aptes �a r�esister �a un
s�eisme. Ces vari�et�es de con�gurations ne sont g�en�eralement pas �etudi�ees dans la litt�erature
scienti�que, que ce soit exp�erimentalement ou num�eriquement.

Objectifs de la th�ese

L'objectif principal de cette th�ese est d'am�eliorer les connaissances sur le comportement et la
vuln�erabilit�e sous sollicitations sismiques des bâtiments �a ossature en bois. La d�emarche d'�etude
adopt�ee consiste en une approche couplant les essais exp�erimentaux et la mod�elisation num�erique
multi-�echelles, a�n de d�evelopper un mod�ele de structure permettant d'�etudier l'inuence des
choix constructifs (g�eom�etries, connecteurs, mat�eriaux, etc.) et des niveaux de sollicitation
sismique.

Organisation du document

Le chapitre 1 pose le probl�eme en pr�esentant le contexte technique des bâtiments �a ossature en
bois, les principes de calcul et de mod�elisation des probl�emes de dynamique des structures et les
objectifs d�etaill�es de la th�ese. On distingue ensuite deux parties, la premi�ere est d�edi�ee �a l'�etat
de l'art et la seconde au travaux e�ectu�es dans le cadre de cette th�ese.

Dans la partie �etat de l'art, le chapitre 2 pr�esente les d�etails constructifs pertinents des
bâtiment �a ossature en bois, une synth�ese de la litt�erature scienti�que concernant leur comporte-
ment sous sollicitations sismiques et les di��erentes approches de calculs dynamiques r�eglemen{
taires. Le chapitre 3 s'attarde sur les approches de mod�elisation num�erique adapt�ees �a ce type
de structures et ce type de sollicitations. En�n, le chapitre 4 aborde les �etudes exp�erimentales
et num�eriques d�evelopp�ees dans la litt�erature.

La partie sur les travaux de th�ese est partag�ee en trois chapitres, chacun d�edi�e �a une �echelle
d'�etude. Le chapitre 5 concerne les assemblages par connecteurs m�etalliques. On d�etaille le
travail sur les �equerres d'ancrage de la toiture, dont le comportement n'est pas �etudi�e, �a notre
connaissance, dans la litt�erature. On pr�esente aussi une m�ethode de calage de la loi de com-
portement sur les r�esultats exp�erimentaux. Cette m�ethode a la particularit�e de fournir di��erents
niveaux de calages, �a savoir directs, moyens et probabilistes. Le chapitre 6 concerne les �el�ements
de structure. On d�etaille le travail sur les murs de contreventement aux �echelles locale (con-
necteurs) et globale (mur). On montre la qualit�e de la mod�elisation en quasi{statique et en
dynamique, ainsi que des observations issues des calculs num�eriques. Le chapitre 7 concerne le
bâtiment. On d�etaille d'abord le d�eveloppement des mod�eles simpli��es de mur (�el�ements macros)
puis leurs assemblages pour former la structure. On insiste notamment sur un aspect peu ou
pas abord�e dans la litt�erature, �a savoir la validation de l'�el�ement macro en dynamique, puisque
celui{ci est pr�ealablement calibr�e sur une r�eponse en quasi{statique. On pr�esente ensuite une
m�ethode de discr�etisation des murs en �el�ements macros qui permet la prise en compte pr�ecise
des ouvertures. On conclut sur le d�eveloppement et les calculs r�ealis�es sur un premier mod�ele
de bâtiment.



Chapitre 1

Position du probl�eme

Dans ce chapitre, nous d�etaillons d'abord les principales caract�eristiques des bâtiments �a ossature
en bois, en s'attardant plus sp�ecialement sur l'aspect dynamique. Nous pr�esentons ensuite
succinctement les approches de calcul de la r�eponse dynamique d'une structure soumise �a un
s�eisme et les particularit�es des mod�eles de structures pour ce type d'analyses. Cela dans le cas
g�en�eral, tout en mentionnant, lorsque cela est pertinent, les sp�eci�cit�es pour les bâtiments �a
ossature en bois.

1.1 Structures �a ossature en bois

Les principes constructifs des bâtiments �a ossature en bois reposent sur un ensemble de tech-
niques qui ont �evolu�ees au cours des si�ecles, des maisons �a colombages du XIIe aux maisons de
type plate{forme ou poteaux{poutres contemporaines. Les structures poteaux{poutres s'adap{
tent bien �a des bâtiments de grandes �echelles, alors que la technique plate{forme (�gure 1.1) est
de loin la plus r�epandue pour la r�ealisation de bâtiments d'habitation. Cette derni�ere tire son
nom du fait que la hauteur des murs ne repr�esente qu'un �etage, ce sont les planchers qui servent
de plate{forme �a chaque niveau. Facilement industrialisable, les structures de type plate{forme
proposent depuis quelques ann�ees des solutions pertinentes pour les petits habitats collectifs, les
bureaux et les ERP (�Etablissement Recevant du Public).

Les principales caract�eristiques des structures �a ossature en bois sont pr�esent�ees ci-dessous :

� La dur�ee du chantier est courte du fait du pr�e{assemblage en usine. La construction
est dite "s�eche", par opposition au mat�eriau b�eton par exemple, qui n�ecessite 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 mat�eriaux de construction. Le bois est un mat�eriau naturel dont les princi-
pales transformations sont la d�ecoupe et le s�echage, bien moins �energivores que l'obtention
de l'acier par exemple.

� La r�esistance au feu est pr�evisible et donc dimensionnable. Bien que subissant une rupture
fragile, les craquements du bois font dire aux pompiers que ce mat�eriau a "l'�el�egance de
pr�evenir". En revanche, la r�eaction au feu du bois, qui d�esigne son aptitude �a s'enammer,
�a contribuer au d�emarrage et �a la propagation d'un incendie, est forte. La proximit�e de
deux structures doit donc faire l'objet de pr�ecautions particuli�eres.

� Une durabilit�e mâ�tris�ee, si tant est que la conception et la mise en �uvre respectent les
principes de base de pr�eservation d'une structure en bois. Plusieurs exemples de structures
multis�eculaires existent en e�et �a travers le monde.
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Figure 1.1: Maison �a Ossature en Bois de type plate{forme

� La faible conductivit�e thermique du bois, ainsi que la place laiss�ee �a des mat�eriaux isolants
plus e�cients, procurent aux bâtiment �a ossature en bois une bonne isolation thermique.
A contrario , la faible capacit�e thermique (ou calori�que) du bois limite l'accumulation de
chaleur, l'inertie thermique de la structure est donc relativement faible, ce qui peut r�eduire
le confort d'�et�e.

� La bonne r�esistance et la faible densit�e du bois en font un mauvais isolant acoustique. Des
mat�eriaux isolants doivent donc être ajout�es pour r�eduire la transmission des bruits.

� Les choix constructifs sont vari�es. Il existe de vastes possibilit�es de sections et de classes
m�ecaniques pour les bois d'ossature, de types et d'�epaisseurs de panneau pour le con-
treventement ou les planchers et de types de connecteurs m�etalliques pour la r�ealisation
des assemblages.

� Le bois est un mat�eriau naturel dont la croissance est inuenc�ee par de nombreux facteurs,
�a cet �egard la variabilit�e de ses propri�et�es physiques et m�ecaniques est importante. Malgr�e
les triages et classements dont fait l'objet le bois de structure, une part de cette variabilit�e
est conf�er�ee �a la construction. L'autre part de la variabilit�e du bâti est imput�ee aux autres
composants de la structure ainsi qu'�a la mise en �uvre. Cet aspect explique en bonne
partie le sur{dimensionnement caract�eristique des anciennes structures. Pour des raisons
�economiques �evidentes, ce sur{dimensionnement tend aujourd'hui �a se r�eduire, eu �egard �a
l'optimisation des codes de calcul.

� Le rapport r�esistance{densit�e du bois est �elev�e, c'est pourquoi les structures en bois sont
quali��ees de "l�eg�eres". C'est un avantage important en terme de r�esistance aux s�eismes,
comme le montre l'utilisation massive de telles structures en Californie ou au Japon. Cette
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l�eg�eret�e pose en revanche des probl�emes pour la r�esistance aux vents tr�es forts dans les
r�egions �a risques cycloniques (ce qui n'est pas le cas en France m�etropolitaine).

� L'assemblage des �el�ements bois est majoritairement r�ealis�e par des connecteurs m�etalliques
(pointes, vis, �equerres, plaque �a dents). La plasticit�e du m�etal conf�ere �a la structure un
comportement non lin�eaire tr�es ductile, capable notamment de dissiper une part impor-
tante de l'�energie apport�ee par un s�eisme.

En terme de r�eglementation, on a assist�e ces derni�eres ann�ees au passage progressif des
r�eglements nationaux aux Eurocodes, les r�eglements europ�eens. Ces nouveaux textes doivent
favoriser les �echanges entre les pays et harmoniser les m�ethodes de calculs �a l'�echelle europ�eenne.
Ils sont fond�es sur des approches semi{probabiliste ou probabiliste, permettantin �ne des cal-
culs de �abilit�e des bâtiments. Pour le cas des structures �a ossature en bois en France, le
NF DTU 31.2 P1-1 (2011) �xe les r�egles de construction et l'Eurocode 5 (NF EN 1995-1-
1 (2005) + Annexe Nationale) les r�egles de calculs. D'autres textes viennent les compl�eter,
comme l'Eurocode 8 (NF EN 1998-1 (2005) + Annexe Nationale) pour les calculs de r�esistance
aux s�eismes, qui est accompagn�e d'une nouvelle �evaluation de l'al�ea sismique en France. Ainsi,
une plus grande partie du territoire (�gure 1.2), est concern�ee par l'obligation du dimension-
nement parasismique et les niveaux d'acc�el�eration de r�ef�erence sont plus �elev�es qu'auparavant.
Bien que de bonne r�esistance intrins�eque face aux s�eismes, un bâtiment �a ossature en bois
construit en zone sismique n�ecessite une conception et une mise en �uvre adapt�ees. Or, le
comportement de ces structures sous sollicitations sismiques est complexe. D'abord du fait
des structures elles-mêmes, qui sont assembl�ees �a partir d'un grand nombre d'�el�ements, et en-
suite du fait des chargements dynamiques arbitraires (s�eismes), qui compliquent l'analyse. La
r�eglementation propose di��erentes m�ethodes de dimensionnement parasismique plus ou moins
complexes et s�ecuritaires. On pr�esente ci-dessous les principes des m�ethodes de calculs g�en�erales
et simpli��ees de la r�eponse dynamique d'une structure.

(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 consid�ere ici que les sollicitations dynamiques dues �a des s�eismes tectoniques, dont les
e�ets sont les plus d�evastateurs pour les structures. Un s�eisme tectonique se produit lorsque
l'�energie accumul�ee de mani�ere �elastique aux limites des plaques, dû aux mouvements de celles-
ci, est subitement relâch�ee par glissement entre les deux milieux rocheux. Cette �energie, que l'on
quanti�e par une magnitude (de Richter M L , des ondes de surfaceM S, des ondes de volumemb,
de dur�ee M D ou de momentM W ), se propage sous forme d'ondes, qui en surface se d�ecomposent
en ondes de Rayleigh et de Love. Il s'agit respectivement des ph�enom�enes de houle (mouvements
horizontaux et verticaux) et de cisaillement transversal (mouvement horizontal). La sollicitation
sismique subie par une structure est donc tridimensionnelle et d�epend de nombreux param�etres,
li�es notamment �a l'�energie lib�er�ee, la distance parcourue et les milieux travers�es par les ondes.

1.2.1 Equation d'�equilibre dynamique

(a) Structure �a
1 ddl

(b) Mod�ele masse{ressort{
amortisseur �equivalent

Figure 1.3: Syst�eme �a un degr�e de libert�e

On pr�esente dans cette partie les grandes
lignes de la dynamique des structures. Plus
de d�etails pourront être trouv�es dans Paultre
(2005) ou Chopra (1995). On parle de
probl�eme dynamique, non pas lorsque le
chargement varie dans le temps, mais lorsque
celui-ci engendre des forces d'inerties. Pour
une structure mod�elis�ee par un syst�eme �a n
degr�es de libert�e ( ddl), l'�equilibre dynamique
est donn�ee par l'�equation 1.1. On note p(t)
le vecteur des forces externes. u(t), v(t)
et a(t) sont respectivement les vecteurs des
d�eplacements, vitesses et acc�el�erations alors
que M , C(v(t)) et K (u(t)) sont les matrices
de masse, d'amortissement et de raideur. Les vecteurs sont compos�es den termes et les matrices
sont de taille n� n. Des mod�eles simpli��es �a un seul ddl sont r�eguli�erement utilis�es en dynamique
des structures, comme on le pr�esente dans la suite de cette partie. La �gure 1.3 sch�ematise ce
type de mod�ele et son mod�ele masse{ressort{amortisseur �equivalent.

M a(t) + C(v(t))v(t) + K (u(t))u(t) = p(t) (1.1)

� Le terme K (u(t))u(t) mod�elise les forces internes (ou forces de rappel), qui s'opposent au
d�eplacement. Dans le cas g�en�eral de syst�emes non lin�eaires, la matrice de raideur n'est
pas constante, et d�epend deu(t). C'est notamment le cas des structures �a ossature en
bois, dont on verra que le comportement est non lin�eaire et hyst�er�etique. Dans le cas
de syst�emes lin�eaires, la matrice de raideur est constante, ce qui simpli�e notablement la
r�esolution de l'�equation.

� Le terme C(v(t))v(t) mod�elise les forces d'amortissement visqueux, qui s'opposent �a la
vitesse. Pour un syst�eme lin�eaire, l'amortissement global du syst�eme n'est dû qu'�a ce
terme. Ce n'est plus le cas pour un syst�eme non lin�eaire, car la non lin�earit�e va de pair
avec une dissipation d'�energie, donc un amortissement, g�en�eralement appel�e structurel ou
hyst�er�etique. L'amortissement global de la structure est alors la somme des amortissements
visqueux et hyst�er�etique.

� Le terme M a(t) mod�elise les forces d'inertie, qui s'opposent �a l'acc�el�eration. Bien qu'une
structure �a ossature en bois soit l�eg�ere, les forces d'inerties n'en sont pas pour autant
n�egligeables. Les masses se trouvent avant tout au niveau de la toiture est des planchers.
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� Le vecteur p(t) d�e�nit pour chaque ddl la force de sollicitation due au s�eisme. Les termes
de p(t) sont calcul�es �a partir de l'acc�el�erogramme du s�eisme impos�e et des masses li�ees �a
chaqueddl.

1.2.1.1 Analyse temporelle

Les m�ethodes directes d'int�egration temporelle sont les m�ethodes g�en�erales de r�esolution de
l'�equation d'�equilibre dynamique. Elles consistent �a rechercher �a un instant t l'�equilibre statique
des forces d'inertie, d'amortissement et de rappel avec le chargement. La r�esolution est e�ectu�ee
�a chaque instant t d'une liste d'instants d�e�nie pas un pas de temps � t. La force de ces
approches g�en�erales est de pouvoir traiter l'ensemble des probl�emes de dynamique des structures.
Lorsqu'un mod�ele �a grand nombre de ddl est n�ecessaire, une analyse temporelle demande des
moyens de calculs importants. Ce type de contrainte a particip�e �a l'�emergence des m�ethodes
d'analyses simpli��ees.

1.2.1.2 Analyses simpli��ees

Les m�ethodes simpli��ees rendent les calculs plus abordables en id�ealisant le comportement de la
structure, de mani�ere lin�eaire ou bi{lin�eaire, ainsi qu'en ne calculant qu'une r�eponse particuli�ere,
en g�en�eral un d�eplacement ou un e�ort maximal, plutôt que la r�eponse temporelle compl�ete.
Les m�ethodes lin�eaires prennent en compte la non lin�earit�e a posteriori, grâce �a un coe�cient
appropri�e. La m�ethode bi{lin�eaire assimile le comportement non lin�eaire r�eel �a un comportement
�elasto{plastique parfait. Ces m�ethodes se basent sur des approches modales et spectrales, dont
l'on pr�esente les principes ci-dessous.

� D�ecomposition modale : L'analyse modale n'est valable que pour les syst�emes lin�eaires,
elle d�ecouple lesn �equations d'un syst�eme �a n ddl et mod�elise la r�eponse de chaque mode
de vibration par la r�eponse d'un syst�eme �a un ddl. La superposition des r�eponses de
chaque mode fournit la r�eponse du syst�eme global. Si l'on consid�ere un mod�ele lin�eaire et
conservatif (non amorti) de structure en r�egime libre, c'est-�a-dire seulement soumis �a un
chargement initial et laiss�e libre ensuite, le mod�ele oscille ind�e�niment. Pour un mod�ele
�a n ddl, le mouvement en r�egime libre est la combinaison lin�eaire desn modes propres
du mod�ele. Chaque mode repr�esente une oscillation harmonique de chaqueddl (en phase
ou en opposition de phase les uns par rapport aux autres), c'est-�a-dire une oscillation
de p�eriode et d'amplitude �xe. La �gure 1.4 illustre, pour le principe, la d�ecomposition
d'un signal al�eatoire par quatre harmoniques. Un modei met en mouvement une masse
modale mi , ce qui permet d'identi�er les modes pr�epond�erants, un crit�ere classique est
que la somme des masses modales des modes retenus atteigne une proportion donn�ee de
la masse totale de la structure. Pour une sollicitation donn�ee, un oscillateur �a un ddl de
p�eriode propre Ti fournit la r�eponse temporelle pour le mode i . La superposition modale
consiste �a superposer les r�eponses temporelles de tous les modes, elle peut s'appliquer du
fait de la lin�earit�e du mod�ele. On obtient ainsi le comportement temporel de la structure
par r�esolution de l'�equation d'�equilibre dynamique sur des syst�emes �a un ddl.

� Spectres de r�eponse : Le dimensionnement parasismique d'une structure vise avant tout
la connaissance de la valeur maximale de la r�eponse �a une sollicitation donn�ee, plutôt que
la r�eponse temporelle compl�ete. L'utilisation d'un spectre de dimensionnement permet ce
type d'approche. Un spectre est la repr�esentation de la valeur maximale atteinte par une
grandeur (d�eplacement, vitesse ou acc�el�eration) en fonction de la fr�equence propre d'un
syst�eme �el�ementaire (1 ddl) de coe�cient d'amortissement �x�e. Un spectre est dit �elastique
lorsque le syst�eme �el�ementaire est lin�eaire. Le spectre d'un s�eisme ne repr�esente qu'un cas
particulier, c'est pourquoi la r�eglementation d�e�nit un spectre de dimensionnement qui
est une enveloppe des spectres �elastiques possibles, il est fonction de la zone sismique, du
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Figure 1.4: D�ecomposition d'un signal par ses harmoniques

type de sol, de la magnitude du s�eisme et de l'amortissement de la structure. La �gure 1.5
pr�esente le spectre d'un s�eisme particulier et un spectre de dimensionnement. Pour les
structures non lin�eaires, une approximation du spectre in�elastique est obtenue �a partir
du spectre �elastique et d'un coe�cient mod�elisant la dissipation d'�energie due �a la non
lin�earit�e. La d�etermination de ce coe�cient est d�etaill�ee dans le chapitre 2.

La m�ethode d'analyse modale spectrale combine les m�ethodes pr�esent�ees ci-dessus. Elle con-
siste �a d�ecoupler le syst�eme global enn syst�emes �el�ementaires. La r�eponse maximale de chaque
syst�eme de p�eriode Ti est alors calcul�ee �a partir de la valeur du spectre de dimensionnement
in�elastique �a la p�eriode Ti . La somme de ces r�eponses n'a en revanche pas de signi�cation, car les
maxima �a chaque mode ne se produisent pas de mani�ere simultan�ee. Des m�ethodes de combinai-
son sont utilis�ees et permettent, de plus, de prendre en compte la corr�elation des r�eponses pour
deux modes de fr�equences proches. On notera que pour certaines structures, le mode de vibra-
tion fondamental est tellement dominant qu'il est justi��e de conduire l'analyse sur ce seul mode.
C'est un cas particulier de l'analyse modale spectrale, souvent nomm�e "m�ethode d'analyse par
forces lat�erales". En�n, il convient de citer la m�ethode push{over, qui est une m�ethode sim-
pli��ee non lin�eaire. Une structure est assimil�ee �a un syst�eme �elasto-plastique parfait �a un ddl.
Le spectre de dimensionnement en acc�el�eration et l'�evolution force{d�eplacement du syst�eme non
lin�eaire sont trac�es dans un rep�ere d�eplacement{acc�el�eration. On en d�eduit le d�eplacement du
syst�eme non lin�eaire pour une sollicitation correspondant au spectre de dimensionnement.

1.2.2 Mod�elisation des structures

Les di��erentes approches de calcul dynamique pr�esent�ees ci{dessus sont bas�ees sur l'utilisation
de mod�eles de structures. Par rapport �a un mod�ele d�edi�e �a une analyse quasi{statique, il est
important qu'en dynamique le mod�ele repr�esente convenablement les forces d'inerties, donc les
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Figure 1.5: Spectre de r�eponse d'un s�eisme et spectre de dimensionnement

masses de la structure. Le d�eveloppement d'un mod�ele n�ecessite g�en�eralement la formulation
d'hypoth�eses simpli�catrices, du fait de la complexit�e et de la taille des structures �a mod�eliser.
La r�epartition continue des masses dans la structure est simpli��ee par la m�ethode de concen-
tration des masses. Il s'agit de concentrer les masses en un certain nombre de points, o�u se
d�evelopperont les forces d'inertie. Cette m�ethode de discr�etisation permet une premi�ere identi�-
cation des degr�es de libert�e du mod�ele. Des consid�erations suppl�ementaires sur la connaissance
des �el�ements de la structure (tel que la tr�es grande rigidit�e d'un �el�ement par rapport �a d'autres),
permet de r�eduire encore le nombre deddl.

Dans le cas g�en�eral, un mod�ele de structure est tridimensionnel (3D) et le cas �ech�eant non
lin�eaire. On a d�ej�a mentionn�e le fait que l'action sismique sollicite une structure dans les trois
directions de l'espace, ce qui implique le mod�ele 3D. Pour la plupart des analyses simpli��ees
pr�esent�ees au x1.2.1.2, un mod�ele lin�eaire est su�sant. Si la m�ethode d'analyse retenue n�ecessite
un mod�ele non lin�eaire, il convient d'utiliser des lois de comportement pertinentes, �a la fois vis{�a{
vis de la structure mais aussi vis{�a{vis des capacit�es de calcul �a disposition. C'est g�en�eralement
�a ce niveau que des essais exp�erimentaux et/ou des calculs num�eriques interviennent.

1.2.2.1 Mod�eles �ns

On entend par mod�ele �n un mod�ele reproduisant "�nement" le comportement r�eel de la struc-
ture. Ce type de mod�ele est aujourd'hui g�en�eralement r�ealis�e de mani�ere num�erique, par la
m�ethode des �el�ements �nis. Cette m�ethode se base sur un maillage de la structure, qui discr�etise
celle{ci en �el�ements simples. De l'�echelle de discr�etisation d�ecoule la pr�ecision du mod�ele, mais
aussi son coût. En parall�ele de ces consid�erations d'�echelles, l'apparition de ph�enom�enes de
plasticit�e et/ou d'endommagement entrâ�nent des comportements non lin�eaires. Une di�cult�e
notable apparâ�t lorsque la cause de la non lin�earit�e �a l'�echelle de la structure est due �a des
ph�enom�enes locaux, car le mod�ele d'une structure enti�ere reproduisant �nement les comporte-
ments locaux (�echelle de discr�etisation petite) est extrêmement volumineux. Les limites de
temps de d�eveloppement et de moyens de calculs ont souvent raison de ce type d'approche.
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1.2.2.2 Mod�eles simpli��es

Les mod�eles simpli��es sont des mod�eles poss�edant un nombre tr�es limit�e de degr�es de libert�e.
Ils sont construits �a partir d'hypoth�eses fortes sur le comportement de la structure. En e�et, il
est possible dans bien des cas de d�ecoupler le mod�ele 3D en mod�eles plans. On consid�ere pour
cela la r�egularit�e de la structure, c'est-�a-dire sa sym�etrie en plan par rapport �a deux directions
orthogonales, la rigidit�e importante des diaphragmes horizontaux (planchers et toiture) par
rapport aux diaphragmes verticaux (murs) et sa continuit�e en �el�evation. Le comportement
d'une structure dite r�eguli�ere peut être d�ecoupl�e dans chacune de ses directions principales, car
des ph�enom�enes tels que la torsion sont tr�es limit�es. Des crit�eres permettent de justi�er la
r�egularit�e de la structure (NF EN 1998-1 (2005) x4). Lorsque ces crit�eres sont d�epass�es de peu,
certaines m�ethodes d'analyse simpli��ee peuvent tout de même être men�ees, en consid�erant des
coe�cients majorant l'action sismique. On d�etaille ci-dessous les hypoth�eses classiques utilis�ees
pour la mod�elisation simpli��ee des structures �a ossature en bois.

� La masse des diaphragmes horizontaux est nettement sup�erieure �a celle des diaphragmes
verticaux. Les masses sont donc concentr�ees au niveau de chaque diaphragme horizontal.
La masse des murs est r�epartie pour moiti�e sur le diaphragme horizontal inf�erieur et pour
moiti�e sur le diaphragme sup�erieur.

� La rigidit�e en plan des diaphragmes horizontaux est nettement sup�erieure �a la rigidit�e
en contreventement des diaphragmes verticaux. De ce fait, il est fr�equent de mod�eliser
les diaphragmes horizontaux par des �el�ements in�niment rigides. Du fait de cette grande
rigidit�e, les e�orts transmis par les diaphragmes horizontaux aux murs sont proportionnels
�a leur rigidit�e.

� La sym�etrie en plan par rapport �a deux axes orthogonaux d�epend de la g�eom�etrie de la
structure mais aussi de la disposition des ouvertures (portes et fenêtres), qui engendre un
excentrement du centre de rigidit�e. Les formes des structures sont g�en�eralement simples,
ce qui contribue dans la plupart des cas au respect des crit�eres de r�egularit�e, donc de
mod�eles plans simpli��es.

La structure peut ainsi être mod�elis�ee par deux mod�eles 2D repr�esentant chacun une direction
principale du bâti. S'il est aussi possible de d�ecoupler le comportement vertical de la structure,
un mod�ele 1D dans chaque direction est envisageable. Le terme de mod�ele "brochette" est
utilis�e pour d�ecrire ce type de mod�ele simpli��e, o�u chaque �etage j est mod�elis�e par un ressort
de raideur kj (u(t)) et une massemj . Les mod�eles simpli��es permettent des analyses rapides du
comportement global des structures et leurs r�esultats doivent être consid�er�es aux approximations
et incertitudes pr�es, d'o�u l'utilisation de coe�cients de s�ecurit�e dans les codes de calculs.

1.2.2.3 Approche multi{�echelles

On d�eduit des deux paragraphes pr�ec�edents que ni les mod�eles �ns, ni les mod�eles simpli��es,
ne sont particuli�erement adapt�es �a la mod�elisation d�etaill�ee de certaines structures, notamment
celles fortement non lin�eaires du fait des comportement locaux. Une approche multi{�echelles
permet d'y rem�edier. Il s'agit de mod�eliser �nement une partie de la structure, d'identi�er son
comportement et de le repr�esenter par une loi de comportement adapt�ee. Dans le mod�ele de la
structure enti�ere, cette partie est remplac�ee par un �el�ement simple r�egi par la loi de comporte-
ment. En g�en�eralisant cette d�emarche, le mod�ele de la structure est un assemblage d'�el�ements
simples dont les comportements repr�esentent n�eanmoins pr�ecis�ement les comportements locaux.

Les structures �a ossature en bois sont particuli�erement adapt�ees �a ce type d'approche, car
les ph�enom�enes non lin�eaires sont attribu�es aux connecteurs m�etalliques. Trois �echelles sont
g�en�eralement identi��ees : celle des connecteurs m�etalliques, les �el�ements de structure (mur,
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plancher ou toiture) et de la structure enti�ere. La loi de comportement reproduit le comporte-
ment �a ces di��erentes �echelles, qui est non lin�eaire, hyst�er�etique et pr�esente un endommagement
cumulatif. La �gure 1.6 illustre le principe de l'approche multi{�echelles pour la mod�elisation
des murs de contreventement d'une structure �a ossature en bois.

Figure 1.6: Approches multi{�echelles

1.3 Di�cult�es et verrous scienti�ques

On retient de cette pr�esentation que le principe de construction des bâtiments �a ossature en bois
est adapt�e aux zones sismiques grâce �a sa l�eg�eret�e et sa ductilit�e. Ces caract�eristiques perme-
ttent respectivement de limiter les e�orts dus au s�eisme et de procurer une bonne dissipation
de l'�energie sismique. N�eanmoins, ces structures sont complexes et leur conception inuence
grandement leur comportement sous sollicitations dynamiques. Les m�ethodes de calcul sim-
pli��ees ne fournissent que des informations sur le comportement global de la structure, ce qui
rend di�cile l'�etude de l'inuence des divers composants ou choix de conception. En France,
ces �etudes doivent pourtant être men�ees, �a plus forte raison depuis l'entr�ee en vigueur de la
nouvelle r�eglementation parasismique, que ce soit pour �evaluer le comportement des structures
telles qu'elles sont r�ealis�ees actuellement ou �a des �ns d'am�elioration du comportement parasis-
mique, voire d'optimisation �economique.

Pour analyser ce type de structure sous chargement sismique, des m�ethodes simpli��ees sont
employ�ees. Les liaisons entre les �el�ements sont consid�er�ees parfaites (encastrement ou rotule)
et les diaphragmes horizontaux sont assimil�es �a des diaphragmes in�niment rigides. Les e�orts
agissant sur les diaphragmes verticaux sont alors �equitablement r�epartis. Ce type d'approche
n�eglige de fait un certain nombre de ph�enom�enes locaux, dont l'impact sur le comportement
de la structure pourrait être important. En e�et, si l'on consid�ere un glissement possible pour
chaque liaison, on peut tout �a fait envisager un endommagement voire une ruine locale. De
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même, si les diaphragmes horizontaux admettent une certaine d�eformation, les charges ne sont
plus distribu�ees �equitablement sur les murs porteurs. Des concentrations d'e�orts sont alors
possibles dans certains �el�ements. Ces ph�enom�enes, alli�es ou non �a une dissym�etrie g�eom�etrique
de la structure, peuvent aussi engendrer une torsion du bâti. Ces consid�erations sont autant
d'interrogations sur le comportement des structures �a ossature en bois et leur mod�elisation sous
chargement sismique. La d�emarche d'�etude adopt�ee dans cette th�ese doit fournir des �el�ements
de r�eponse sur ces di��erents points.

Dans la litt�erature scienti�que, la vari�et�e des choix constructifs (g�eom�etrie, mat�eriaux, con-
necteur m�etallique) est un aspect qui n'est g�en�eralement pas consid�er�e lors du d�eveloppement
de mod�eles num�eriques de bâtiment �a ossature en bois. Ces derniers se concentrent sur la
mod�elisation d'une con�guration particuli�ere, g�en�eralement en calibrant et v�eri�ant le mod�ele
sur un nombre limit�e d'essais. La variabilit�e exp�erimentale, ph�enom�ene non n�egligeable concer-
nant le mat�eriau bois, perturbe ce type d'approche. De plus, un seul type de chargement est
g�en�eralement utilis�e, ce qui est particuli�erement limitatif en dynamique, tant le choix du signal
sismique inuence le comportement. Ces limites constituent des verrous scienti�ques importants
dans l'optique de d�evelopper un mod�ele num�erique de structure �a ossature en bois d�edi�e �a l'�etude
de l'inuence des choix constructifs et des niveaux de sollicitation sismique.

1.4 Objectifs d�etaill�es de la th�ese

La d�emarche d'�etude retenue est le d�eveloppement d'un mod�ele de structure bas�e sur une ap-
proche couplant les essais exp�erimentaux et la mod�elisation num�erique par �el�ements �nis. Cette
approche est men�ee dans le but de confronter les r�esultats exp�erimentaux et num�eriques sur le
plus de cas possible, a�n de valider un mod�ele num�erique robuste et versatile. Ainsi, l'objectif
premier de la th�ese est la mod�elisation d�eterministe du comportement d'assemblages, d'�el�ements
de structure et de structures �a ossature en bois, sous sollicitations quasi{statique (monotone,
cyclique) et dynamique (signal sismique).

Les essais exp�erimentaux doivent aussi permettre d'observer en d�etail le comportement et
les modes de rupture des �el�ements test�es, ainsi que la variabilit�e exp�erimentale. Le mod�ele
num�erique devra être valid�e successivement �a chaque �echelle d'�etude. Il pourra alors servir
d'outil pour observer des ph�enom�enes non mesurables exp�erimentalement, ou des ph�enom�enes
que le nombre d'essais d�e�nis lors de la campagne exp�erimentale ne permet d'�evaluer.



Partie I

�Etat de l'art

Le chapitre 1 s'est attach�e �a pr�esenter de mani�ere relativement succincte la probl�ematique
abord�ee dans cette th�ese. Les di��erents aspects abord�es sont repris et compl�et�es dans cette
partie d�edi�ee �a l'�etat de l'art.

Le chapitre 2 d�etaille les connaissances sur le comportement parasismique des structures �a
ossature en bois et pr�esente les di��erentes approches de calcul de ces structures sous sollicitations
sismiques. Le besoin d'analyser en d�etail ce comportement est mis en �evidence, ce qui n�ecessite
le d�eveloppement de mod�eles num�eriques.

Ces mod�eles sont l'objet du chapitre 3, qui pr�esente des m�ethodes de mod�elisation et des
lois de comportement adapt�ees �a ce type d'�etude.

En�n, le chapitre 4 synth�etise les �etudes exp�erimentales et/ou num�eriques visant �a compren-
dre et/ou mod�eliser le comportement d'�el�ement de structure ou de structure �a ossature en bois
sous sollicitations sismiques.
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Chapitre 2

Analyse parasismique des bâtiments
�a ossature en bois

Ce chapitre pr�esente l'�etat des connaissances sur le comportement et l'analyse parasismique
des bâtiments �a ossature en bois. En pr�eambule, une premi�ere partie, tr�es courte, d�etaille le
principe constructif de ces structures et leur vocabulaire technique. Les connaissances sur leur
comportement parasismique sont ensuite abord�ees, tels que peuvent nous les rapporter les re-
tours de missions post{s�eismes ou des essais exp�erimentaux sur des structures. On d�eveloppe
ensuite l'aspect calculatoire de l'�etude du comportement de structure �a ossature en bois sous
sollicitations sismiques. Celui{ci met en �evidence le besoin de mod�eles num�eriques �ns et per-
formants, pour la r�ealisation de calculs qui visent une connaissance aussi bien globale que locale
du comportement de la structure. La derni�ere partie de ce chapitre est consacr�ee �a une synth�ese
bibliographique sur les approches de mod�elisation num�erique de structures �a ossature en bois
dans le cadre d'�etude parasismique.

2.1 D�etails constructifs

La �gure 2.1 pr�esente les �el�ements structurels d'un ouvrage en ossature bois. Elle est compos�ee
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. Ces �el�ements sont assembl�es par des
connecteurs m�etalliques. L'ossature des murs (traverses et montants) est d'abord assembl�ee
par des pointes, puis des panneaux y sont �x�es (par des pointes, vis ou agrafes) a�n d'assurer
la r�esistance dans le plan du mur (contreventement). Les planchers sont compos�es de solives,
reposant sur les lisses de châ�nage, et de panneaux en bois clou�es ou viss�es aux solives. Une
ferme de toiture est un assemblage triangul�e de poutres par plaques �a dents. Dans une toiture,
les fermes sont li�ees entre elles par des lisses (couvrant plusieurs fermes) et des entretoises (entre
deux fermes) qui sont assembl�ees par clouage. La �xation de la lisse basse des murs sur les
fondations est assur�ee par des goujons d'ancrage m�etalliques (ancrages courants). Au droit
des ouvertures, ainsi qu'aux extr�emit�es de chaque mur, un assemblage par �equerre et goujon
d'ancrage doit pr�evenir le soul�evement des montants (ancrages ext�erieurs). Dans les pays �a fort
risque sismique, comme les�Etats{Unis (Californie) ou le Japon, ces assemblages sont r�ealis�es
par des �equerres renforc�ees et des tirants d'ancrage (hold{down). Une lisse de châ�nage continue
est point�ee ou viss�ee sur les traverses sup�erieures des murs, a�n de mieux redistribuer les e�orts
horizontaux sur l'ensemble des murs. Les solives de plancher sont �x�ees �a ces lisses de châ�nage
par des pointes lard�ees ou des �equerres. Les murs pos�es sur le plancher sont �x�es par boulonnage
sur les poutres sous{jacentes. La toiture repose sur la lisse de châ�nage et est g�en�eralement �x�ee
par des �equerres.
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Figure 2.1: �El�ements structurels d'un ouvrage en ossature bois

2.2 Comportement parasismique

Les maisons �a ossature en bois jouissent d'une bonne r�eputation en terme de r�esistance face aux
s�eismes. Deux facteurs technologiques intrins�eques �a ces structures y participent :

� Le rapport r�esistance sur masse du mat�eriau bois est �elev�e. Sous sollicitations dynamiques,
cette relative l�eg�eret�e limite les forces d'inerties et donc les e�orts dans la structure.

� Les nombreux assemblages par connecteurs m�etalliques (pointes, vis, agrafes, �equerres,
plaques �a dents, etc.) ont des comportements non lin�eaires et hyst�er�etiques. Au cours
d'oscillations de la structure, ce type de comportement permet qu'une part de l'�energie de
d�eformation ne soit pas reconvertie en �energie cin�etique, ce qui r�eduit globalement l'�energie
potentielle dans la structure (Despeyroux, 2005), et donc les e�orts dans celle{ci.

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

Figure 2.2: E�ondrement de structures �a
ossature en bois

Toutefois, ces aspects positifs ne peuvent
empêcher des ruines parfois d�esastreuses. Les
s�eismes de Northridge (Californie, 1994) et
Hyogo Nanbu (Japon, 1995) en furent des ex-
emples notables, comme le d�ecrivent 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) rel�eve que les structures
constitu�ees de grandes ouvertures au rez{de{
chauss�e (magasins notamment), ont �et�e parti-
culi�erement touch�ees par des e�ondrements importants voir complets (�gure 2.2.a). Les struc-
tures plus classiques, les maisons notamment, ont �et�e moins durement touch�ees, mais nombre
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d'entre elles pr�esent�erent des ruptures locales contradictoires �a leur comportement attendu. En
fonction des g�eom�etries et des choix constructifs, divers types de ruine ont �et�e observ�es : rupture
de la traverse inf�erieure, d�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 s�eisme de Hyogo Nanbu mit aussi la vuln�erabilit�e des bâtiments
�a ossature en bois en �evidence, en faisant �etat de nombreux e�ondrements (�gure 2.2.b). Si les
ruptures ou d�eformations plastiques des connecteurs m�etalliques sont attendues, il n'en va pas
de même pour les ruptures fragiles d'�el�ements en bois. En e�et, du fait de la capacit�e des as-
semblages par connecteurs m�etalliques �a dissiper l'�energie sismique, les structures sont calcul�ees
selon le principe de dimensionnement en capacit�e (Betbeder-Matibet, 2003):

� Les zones de concentration des d�eformations plastiques sont pr�ed�etermin�ees et dimen-
sionn�ees en fonction des e�orts attendus en cas de s�eisme.

� Les autres zones, susceptibles de rompre ou de se d�eformer plastiquement, sont surdi-
mensionn�ees de mani�ere �a s'assurer que la dissipation d'�energie n'ait lieu que l�a o�u on
l'attend.

Selon ce principe de dimensionnement, les ruptures d'�el�ements d'ossature ou les d�eformations
plastiques des ancrages ne doivent pas se produire, contrairement �a ce que montre les missions
post{sismiques. Diverses pistes peuvent expliquer ces ph�enom�enes, notamment l'incapacit�e de
la structure �a se comporter comme un ensemble rigide. Cela peut entrâ�ner des sur{contraintes
dans certaines zones, que les divers glissements d'assemblages et la redistribution d'e�orts as-
soci�ee, ne permettent pas de compenser. Le comportement en ensemble rigide d�esigne 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 rigidit�es des murs. Ensuite, que
la r�epartition et la rigidit�e des murs n'induisent pas elles{même des zones de sur{contraintes.
Ce dernier point est identi��e par Schierle (2002) comme �etant la cause des e�ondrements des
bâtiments poss�edants de grandes ouvertures au rez{de{chauss�e. La non sym�etrie marqu�ee des
murs dans le plan horizontal entrâ�ne en e�et un ph�enom�ene important de torsion, et donc des
zones de sur{contraintes dans les coins.

Figure 2.3: Essai dynamique
(de Lindt et al., 2010b)

D'une mani�ere g�en�erale, les �etudes exp�erimentales
sur des structures �a ossature en bois en dynamique
sont peu fournies en d�etails 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 destin�es �a être compar�es
�a la r�eglementation, �a �evaluer l'inuence des �el�ements
non structuraux ou �a valider un mod�ele num�erique.
Des ph�enom�enes de torsion on n�eanmoins �et�e mis en
�evidence pour des bâtiments poss�edant une grande ou-
verture au rez{de{chauss�ee (Mosalamet al., 2003), ou
pour un bâtiment con�cu de mani�ere sym�etrique soumis
�a des sollicitations bi{axiales (de Lindt et al., 2010b)
(�gure 2.3). Ces essais montrent aussi que le mode fon-
damental des structures est g�en�eralement dominant, en
tout cas pour des bâtiments de faible hauteur (Cameloet al., 2002).
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2.3 Calcul parasismique

En pr�eambule de ce chapitre, le d�etail technologique des structures �a ossature en bois montre que
ces structures sont construites par l'assemblage de nombreux �el�ements en bois par de nombreux
connecteurs, constituant ainsi une structure relativement complexe. Les missions post{sismiques
et l'observations des essais exp�erimentaux dynamiques montrent que le principe constructif est
propice �a une bonne tenue parasismique des ouvrages. N�eanmoins, des comportements et des
ruptures non attendus peuvent se produire en cas de mauvais dimensionnement, g�en�eralement
li�e �a une compr�ehension 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 g�en�eral
puis selon des approches simpli��ees. Ces approches, d�ej�a �evoqu�ees dans le chapitre 1 (p 25),
sont ici pr�esent�ees sous l'angle r�eglementaire tel qu'il s'applique en France (D�ecret et arrêt�e du
22 et 24 octobre 2010, Eurocode 8 (NF EN 1998-1, 2005) et son annexe nationale).

2.3.1 Approche g�en�erale

Le cas g�en�eral du calcul du comportement d'une structure sous chargement sismique est l'analyse
temporelle. Elle consiste �a r�esoudre num�eriquement l'�equation d'�equilibre dynamique �a chaque
instant d'un intervalle de temps discr�etis�e. Ce calcul n�ecessite le d�eveloppement d'un mod�ele
de structure repr�esentant les masses, les raideurs et les ph�enom�enes d'amortissement. La
r�eglementation pr�ecise les conditions �a v�eri�er pour le mod�ele num�erique. Il s'agit notamment
des lois de comportement des �el�ements de la structure, qui doivent être au minimum bilin�eaires,
car le mod�ele doit re�eter de mani�ere r�ealiste la dissipation d'�energie dans les �el�ements duc-
tiles. La m�ethode de calcul consiste �a d�eduire de la simulation num�erique la valeur de calcul
des e�ets d'actions accidentellesEd. Pour une justi�cation parasismique, c'est la valeur de
calcul de l'action sismiqueAEd qui contribue au calcul de Ed. Les calculs num�eriques permet-
tent d'obtenir l'�evolution temporelle des d�eplacements et des forces agissant dans la structure,
fournissant ainsi la valeur de AEd . Cette valeur doit être inf�erieure �a la r�esistance de calcul
Rd, calcul�ee selon l'Eurocode 5 (NF EN 1995-1-1, 2005) pour les structures en bois. De plus,
l'Eurocode 8 d�e�nit des crit�eres de r�egularit�e en plan et en �el�evation (NF EN 1998-1 (2005),
x4.2.3), il s'agit de crit�eres de continuit�e ou de sym�etrie de l'ouvrage. Leur v�eri�cation permet de
d�ecoupler l'analyse de la structure en deux mod�eles plans (un dans chaque direction principale),
en faisant l'hypoth�ese d'un e�et n�egligeable de la torsion.

En plus du mod�ele num�erique, le choix des acc�el�erogrammes est primordial dans une approche
de calcul dynamique. Si l'analyse temporelle de la structure peut être e�ectu�ee pour trois signaux
distincts, c'est la valeur la plus d�efavorable de Ed qui doit être retenue. Si cette analyse peut
être men�ee pour au moins sept signaux, la valeur moyenne deEd peut être retenue. En g�enie
parasismique, on distingue trois types d'acc�el�erogrammes :

� Acc�el�erogramme naturel : C'est l'enregistrement d'un s�eisme r�eel. Il traduit donc de
mani�ere exacte le s�eisme enregistr�e, mais cela ne vaut que pour la position de la mesure.
En e�et, l'�energie lib�er�ee �a 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 ph�enom�ene d'att�enuation ainsi cr�e�e est inuenc�e par les car-
act�eristiques des milieux travers�es, notamment la composition des sols. Un acc�el�erogramme
naturel ne vaut donc que pour un cas particulier d'indicateurs sismiques et de param�etres
g�eologiques.

� Acc�el�erogramme synth�etique : C'est un acc�el�erogramme th�eorique. Il peut être issu
d'une m�ethode de g�en�eration d'acc�el�erogrammes dont les donn�ees d'entr�ee peuvent être
des caract�eristiques du s�eisme telles que la magnitude, la distance, le PGA (Peak Ground
Acceleration) ou les conditions de sol. Il peut aussi être obtenu �a partir d'une mod�elisation
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des m�ecanismes de rupture d'une faille. Les outils de g�en�eration d'acc�el�erogrammes em-
ploient g�en�eralement les probabilit�es a�n de rendre compte du caract�ere al�eatoire d'un
s�eisme. Ces acc�el�erogrammes sont donc aussi appel�es probabilistes ou simul�es.

� Acc�el�erogramme naturel modi��e : C'est un acc�el�erogramme naturel modi��e de fa�con
�a ce qu'il corresponde au sc�enario �x�e, les modi�cations portent sur le contenu spectral
et/ou le PGA. Le spectre cible est celui d'un acc�el�erogramme de sc�enario proche et qui
prend en compte les ph�enom�enes d'att�enuation pour les conditions de sol voulues.

L'analyse temporelle d'une structure est donc conditionn�ee par la qualit�e de sa mod�elisation.
Ce point est particuli�erement critique pour les structures �a ossature en bois. En e�et, les missions
post{sismiques mettent en �evidence une majorit�e de ruptures locales (ruine d'un �el�ement en
bois ou d'un ou quelques assemblages). Le niveau de d�etail n�ecessaire pour reproduire ces
ph�enom�enes est mal adapt�e �a la mod�elisation d'une structure enti�ere, risquant d'entrâ�ner un
mod�ele trop lourd. De plus, le comportement des assemblages par connecteurs m�etalliques
ne peut être mod�elis�e par des lois de comportement simples. La d�e�nition d'une loi adapt�ee
alourdira aussi le mod�ele num�erique. La litt�erature scienti�que fournit des �el�ements de r�eponses
�a cette probl�ematique et est abord�ee dans le chapitre suivant.

2.3.2 Approches simpli��ees

Les bureaux d'�etudes n'ont g�en�eralement pas les moyens et/ou les comp�etences pour r�ealiser une
analyse temporelle de structure. Pour rem�edier �a ce probl�eme, ils peuvent utiliser des m�ethodes
simpli��ees. Celles{ci consistent �a assimiler la structure �a un mod�ele simple au nombre de ddl
limit�e. Une approche spectrale peut limiter l'�etude �a la recherche de valeurs maximales plutôt
qu'�a un comportement temporel complet. En contrepartie, ces approches ne permettent pas de
fournir des informations sur les comportements locaux. L'Eurocode 8 distingue trois m�ethodes
de calcul simpli��e (la quatri�eme m�ethode �etant l'analyse temporelle). La premi�ere m�ethode,
particuli�erement adapt�ee aux structures �a ossature en bois, est l'analyse par forces lat�erales.
C'est un cas particulier de la seconde m�ethode, qui est l'analyse modale spectrale. Ces deux
m�ethodes sont lin�eaires. La troisi�eme m�ethode est l'analyse en push{over, qui est une analyse
non lin�eaire.

M�ethode d'analyse par forces lat�erales

Cette m�ethode est utilisable sous respect des crit�eres de r�egularit�e (NF EN 1998-1 (2005),x4.2.3).
Le respect de ces crit�eres en plan permet de d�ecoupler l'analyse dans chaque direction principale
de la structure. Un autre crit�ere pour l'utilisation de cette m�ethode est que la r�eponse de la
structure ne doit pas être signi�cativement a�ect�ee par les autres modes de vibration que le
mode fondamental. Ce point est v�eri��e si la p�eriode fondamentale vaut moins de 4 Tc dans la
limite de 2; 0 s (on rappelle queTC est la p�eriode de la �n du plateau du spectre de calcul). La
p�eriode fondamentale peut être obtenue de plusieurs mani�eres di��erentes :

� Comme une fonction de la hauteur du bâtiment, avecT1 = Ct H
3
4 , avecH la hauteur du

bâtiment en m�etre et Ct = 0 ; 05 pour les structures en bois.
� Comme une fonction du d�eplacement d sous charges gravitaires appliqu�ees horizontale-

ment, T1 = 2
p

d.
� Par l'utilisation d'une m�ethode plus �elabor�ee, comme la m�ethode de Rayleigh (cf A.1/

M�ethode simpli��ee pour bâtiments moyennement r�eguliers, page 162).

L'e�ort tranchant sismique �a la base de la structure Fb est l'e�ort statique �equivalent �a
la sollicitation dynamique attendue. Il est calcul�e pour chaque direction principale comme le
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produit de l'acc�el�eration spectrale et de la masse. Un terme correctif � apparâ�t pour prendre
en compte le fait que dans un bâtiment d'au moins trois �etages avec des degr�es de translation
dans chaque direction principale, la masse modale du mode fondamental peut valoir jusqu'�a
seulement 85 % de la masse totale du bâtiment.

Fb = Sd(T1) m � soit Fb = m
Se(T1)

q
� pour T1 � TB (2.1)

Sd(T1) : acc�el�eration du spectre de calcul pour la p�eriode fondamentale T1 (m/s 2),
Se : spectre de r�eponse �elastique (m/s2),
m : la masse totale du bâtiment (kg),
� : coe�cient de correction, � = 0 ; 85 siT1 � 2 TC et si la structure fait plus de deux �etages,

sinon � = 1 ; 0.

Dans le cas de structures �a plusieurs �etages, l'e�ort Fb doit être distribu�e sur chaque niveau.
La formule g�en�erale consiste �a calculer ces e�orts �a partir de Fb, des d�eplacements modaux et
des masses modales.

Fi = Fb
si miP
sj mj

(2.2)

Fi : e�ort tranchant au niveau i (N),
mi ; mj : masses des niveaux i et j (kg),
si ; sj : d�eplacements des massesmi et mj dans le mode fondamental (m).

Dans les cas o�u l'hypoth�ese d'une �evolution lin�eaire des d�eplacements en fonction de la
hauteur a �et�e utilis�ee, une formule plus simple est propos�ee.

Fi = Fb
zi miP
zj mj

(2.3)

zi ; zj : hauteurs des massesmi et mj (m)

Les d�eplacements sont calcul�es de mani�ere lin�eaire �a partir de la sollicitation fournie par le
spectre de calcul. Ce spectre �etant r�eduit par le coe�cient de comportement, le d�eplacement
ds d'un point de la structure est donn�e par ds = qd de. de est le d�eplacement du point calcul�e
lin�eairement �a partir du spectre de calcul et qd le coe�cient de comportement en d�eplacement,
qui vaut q (cf. 2.1, p 2.1), sauf cas particulier.

M�ethode g�en�erale par analyse modale-spectrale

Pour les bâtiments dont la r�eponse est a�ect�ee de mani�ere non n�egligeable par les e�ets de
plusieurs modes de vibration, et qui ne v�eri�ent donc pas les crit�eres d'utilisation de la m�ethode
d'analyse par force lat�erale, c'est la m�ethode d'analyse modale qui est retenue. Le mod�ele de
la structure est �elastique lin�eaire et c'est le spectre de calcul qui sert de r�ef�erence pour les
sollicitations. Comme pour l'analyse par force �equivalente, la non lin�earit�e de la structure est
donc prise en compte dans le spectre de calculSd par l'utilisation du coe�cient de comportement
q. Pour justi�er que les r�eponses de tous les modes signi�catifs sont prises en compte, il faut
soit v�eri�er que la somme des n masses modales est sup�erieure �a 90 % de la masse totale, soit
que tous les modes pour lesquels la masse modale est sup�erieure �a 5 % de la masse totale sont
consid�er�es. L'ind�ependance de deux modes successifs est v�eri��ee par la relation 2.4.

Tj � 0; 9 � Ti avec Tj < T i et (i; j ) 2 [1; n]2 (2.4)
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Si tous les modes consid�er�es sont ind�ependants les uns des autres, la valeur de la variable
consid�er�ee EE est calcul�ee par combinaison quadratique (eq 2.5). Si tous les modes ne sont
pas ind�ependants, il faut alors proc�eder �a une combinaison quadratique compl�ete qui inclue un
coe�cient de corr�elation entre les modes d�ependants (cf. A.1, p 163).

EE =
q X

E 2
Ei (2.5)

M�ethode push-over

La m�ethode push-over est compos�ee de deux phases distinctes : D'abord, une courbe de ca-
pacit�e est calcul�ee par une analyse statique non lin�eaire sous charges gravitaires constantes et
sous charges horizontales croissantes de mani�ere monotone. Ensuite, une courbe de demande
sismique est calcul�ee par r�eduction du spectre de r�eponse �elastique. La courbe de capacit�e peut
être obtenue �a partir de deux mod�eles plans (un dans chaque direction principale) dans le cas
o�u les crit�eres de r�egularit�e sont respect�es. Dans le cas contraire, un mod�ele spatial doit être
utilis�e et �etudi�e ind�ependamment dans deux directions. La courbe de capacit�e repr�esente l'e�ort
tranchant �a la base de la structure en fonction du d�eplacement de contrôle, g�en�eralement celui
du toit de l'ouvrage. Le choix de la r�epartition verticale des charges lat�erales est un aspect cru-
cial de la m�ethode. En e�et, �a chaque mode de la structure correspond une r�epartition verticale
des charges lat�erales. Ainsi, la distribution verticale correspondant au mode propre fondamen-
tal sera �egale �a la distribution des e�orts lors d'un s�eisme pour une structure lin�eaire �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 consid�er�ees
comme enveloppant le r�esultat. La premi�ere est une distribution uniforme (eq 2.6), pour laquelle
la force au niveaui est proportionnelle �a la masse au niveaui et ind�ependante de la hauteur. La
seconde est une distribution modale (eq 2.7) correspondant �a la distribution des forces lat�erales
d�etermin�ee par analyse lin�eaire pour le ou les premier(s) mode(s) de la structure.

Fi = si mi (2.6)

Fi =
si miP
sj mj

Fb (2.7)

Fi : e�ort tranchant au niveau i (N),
mi ; mj : masse des niveaux i et j (kg),
si ; sj : d�eplacement des massesmi et mj dans le mode fondamental (m),
Fb : e�ort tranchant �a la base de la structure (N).

Les courbes force{d�eplacement obtenues peuvent s'�ecrire sous la forme de l'�equation 2.8, avec
�Fi ( �Fi 2 [0; 1]) les forces lat�erales normalis�ees et �i (� i 2 [0; 1]) les d�eplacements normalis�es
(1 � i � n). Cette relation mod�elise le comportement d'un syst�eme �a n degr�es de libert�e ( ddl).

�Fi = mi � i (2.8)

La courbe de capacit�e d�e�nie par la relation 2.8 doit être compar�ee �a la courbe de demande,
qui est obtenue �a partir du spectre de r�eponse �elastiqueSd. Il est donc n�ecessaire de transformer
le mod�ele �a n degr�es de libert�e de la structure en un mod�ele �a un seul ddl. La massem� du
syst�eme �equivalent �a un ddl est donn�ee par la somme 2.9, les d�eplacements �i �etant normalis�es,
on a en e�et �Fn = mn .

m� =
X

mi � i (2.9)

La force F � et le d�eplacement d� du syst�eme �equivalent �a un ddl sont respectivement calcul�es
�a partir de l'e�ort tranchant �a la base de la structure Fb (eq 2.11) et du d�eplacement en têtedn

(eq 2.12), ainsi que d'un coe�cient de transformation � (eq 2.10).
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� =
m�

P
mi � 2

i
(2.10)

F � =
Fb

�
(2.11)

d� =
dn

�
(2.12)

Figure 2.4: D�etermination de la relation
force{d�eplacement id�ealis�ee

Sur la courbe F � = f (d� ) ainsi obtenue, on
rep�ere un point sur la courbe (d�

m ;F �
y ) �a par-

tir duquel on assimile le comportement comme
�etant purement plastique. La courbe �elasto-
plastique pure �equivalente est calcul�ee par �egalit�e
des �energies dans l'intervalle [0;d�

m ], voir �gure 2.4.
Le d�eplacement �a la limite d'�elasticit�e d�

y est donn�e
par l'�equation 2.13, en notant E �

m l'aire sous la
courbe F � = f (d� ) dans l'intervalle [0; d�

m ]. La
p�eriode propre T � du syst�eme �a un ddl id�ealis�e
peut alors être calcul�ee (eq 2.14). On notera que
le choix du d�eplacement d�

m peut avoir une impor-
tance non n�egligeable sur le r�esultat �nal, notam-
ment dans les cas o�u le palier de plasticit�e n'est
pas clairement d�e�ni. Une m�ethode de correction
(proc�edure it�erative) de d�

m peut être employ�ee dans les cas o�u cette approximation est jug�ee
trop importante, le d�etail en est donn�e �a la �n de cette partie.

d�
y = 2

�
d�

m �
E �

m

F �
y

�
(2.13)

T � = 2 �

s
m� d�

y

F �
y

(2.14)

Les expressions �etablies ci-dessus d�e�nissent un syst�eme �a unddl �equivalent au mod�ele non
lin�eaire de la structure. Pour la p�eriode propre T � de ce syst�eme, on peut �etablir la demande
en d�eplacement d�

et �a partir du spectre de r�eponse �elastique Se. On cherche alors le d�eplacement
cible d�

t pour lequel les courbes de capacit�e et de demande (spectre in�elastiqueSi ) sont �egales.
Le calcul du spectre in�elastique est di��erenci�e selon les p�eriodes consid�er�ees, comme l'illustre
la �gure 2.5. Pour les p�eriodes moyennes et longues (T � � TC ), qui correspondent �a la zone
du spectre o�u la vitesse est constante, on retient le principe d'�equivalence des d�eplacements
maximaux. On a alors d�

t = d�
et. Pour les p�eriodes courtes (T � � TC ), qui correspondent �a la

zone du spectre o�u l'acc�el�eration est constante, on retient le principe de l'�equivalence en �energie.
Pour les cas o�u la courbe de capacit�e est sup�erieure au spectre �elastique,F �

y =m� � Se(T � ), on
a une �equivalence directe en d�eplacement,d�

t = d�
et. Pour les cas contraires, l'�equivalence en

�energie entrâ�ne que pour une même sollicitation, un syst�eme �elastique subira un d�eplacement
d�

et moins important qu'un syst�eme �elasto-plastique d�
t . Le calcul du d�eplacement cible d�

t est
donn�e par l'�equation 2.15.

d�
t =

d�
et

qu

�
1 + ( qu � 1)

TC

T �

�
avec qu =

Se(T � )m�

F �
y

(2.15)

La valeur de d�
t obtenue par la m�ethode push-over permet de connâ�tre l'�etat de la structure

pour les sollicitations consid�er�ees. Si le d�eplacementd�
t est tr�es di��erent du d�eplacement d�

m ,
une proc�edure it�erative peut être men�ee a�n de r�eduire l'approximation induite par l'id�ealisation
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(a) P�eriode courte (b) P�eriode moyenne et longue

Figure 2.5: D�eplacements ciblesd�
t en fonction de la p�eriode T �

du comportement non lin�eaire par une courbe �elasto-plastique parfaite. Il s'agit simplement de
reprendre la m�ethode �a partir du calcul de d�

y (eq 2.13), en rempla�cant d�
m par d�

t (et la valeur
de F �

y correspondante).

Valeurs du coe�cient de comportement

On ne traite dans cette partie que des valeurs du coe�cient de comportementq pr�evues pour les
structures en bois. L'Eurocode 8 d�e�nit deux principes de dimensionnement des structures, les
comportements de structure dissipatifs ou faiblement dissipatifs. De plus, la ductilit�e des struc-
tures est class�ee en trois cat�egories :DCL , DCM et DCH , respectivement Limit�e, Moyenne et
Haute. Le dimensionnement faiblement dissipatif est retenu pour les structures de classeDCL .
Les structures class�ees enDCM ou DCH peuvent être dimensionn�ees de mani�ere dissipative.
Le tableau 2.1 pr�esente les valeurs du coe�cient de comportement pour les di��erentes classes de
ductilit�e. Ces valeurs tiennent compte de l'annexe nationale Fran�caise qui limite �a 3 la valeur
maximale deq, contrairement �a 5 dans le texte d'origine.

Principe de dimension-
nement; Classe de ductilit�e

q Exemple de structure

Capacit�e r�eduite �a dissiper
l'�energie - DCL

1,5
Consoles, poutres, arcs avec deux ou trois assemblages
broch�es ; Treillis assembl�es par connecteurs

Capacit�e moyenne �a dis-
siper l'�energie - DCM

2

Panneaux de murs coll�es avec diaphragmes coll�es, as-
sembl�es par clous et boulons ; treillis avec assemblages
broch�es et boulonn�es ; Structures mixtes compos�ees d'une
ossature en bois (r�esistant aux forces horizontales) et d'un
remplissage non porteur

2,5
Portiques hyperstatiques avec assemblages broch�es et
boulonn�es

Capacit�e �elev�ee �a dissiper
l'�energie - DCH

3

Panneaux de mur clou�es avec diaphragmes coll�es, as-
sembl�es par clous et boulons ; Treillis avec assemblages
clou�es ; Portiques hyperstatique avec assemblages broch�e
et boulonn�es ; Panneaux de mur clou�es avec diaphragmes
clou�es, assembl�es par clous et boulons

Tableau 2.1: Coe�cients de comportement de l'Eurocode 8 pour les structures bois
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Une structure est class�ee dans une classe de ductilit�e selon des r�egles de moyen ou des crit�eres
exp�erimentaux de r�esistance. Les r�egles de moyens sont un ensemble de prescriptions portant
notamment sur les caract�eristiques m�ecaniques des mat�eriaux et leurs dimensions. Les crit�eres
exp�erimentaux de r�esistance d�e�nissent une perte de r�esistance maximale admissible au cours
d'un essai quasi-statique oligo-cyclique. En�n, on notera que dans les cas o�u une approche
simpli��ee peut être utilis�ee malgr�e le non respect des crit�eres de r�egularit�e en �el�evation, les
valeurs du coe�cient de comportement donn�ees dans le tableau 2.1 doivent être minor�ees de
20 %, dans la limite inf�erieure de q = 1 ; 5.

2.4 Conclusion

Ce chapitre met en �evidence le besoin d'am�eliorer nos connaissances du comportement para-
sismique des structures �a ossature en bois. Le d�etail des m�ethodes de calcul r�eglementaire
montre que seule une analyse temporelle, bas�ee sur un mod�ele de structure �n, permet d'�etudier
su�samment en d�etail les comportements globaux et locaux d'un ouvrage. Le d�eveloppement
d'un tel mod�ele n'est pas envisageable sans employer une m�ethode de mod�elisation permettant
de r�eduire sa lourdeur sans perte de pr�ecision pr�ejudiciable. Le principe de cette m�ethode, la
m�ethode multi{�echelles, est pr�esent�ee au chapitre suivant. Ce type d'approche s'appuie large-
ment sur des lois de comportement sp�eci�ques aux �el�ements mod�elis�es. Ces lois sont donc aussi
abord�ees dans le chapitre suivant.



Chapitre 3

M�ethodes de mod�elisation
num�erique

Ce chapitre traite des approches de mod�elisation num�erique de bâtiments �a ossature en bois �a
des �ns d'analyse parasismique. Le besoin en mod�eles num�eriques su�samment d�etaill�es (pour
reproduire les comportements locaux), et n�eanmoins abordables pour des capacit�es de calcul
classiques, a �et�e mis en �evidence au chapitre pr�ec�edent. La litt�erature montre que les approches
multi{�echelles permettent de r�epondre �a cette probl�ematique, et que les lois de comportement
retenues pour les assemblages sont primordiales pour la mod�elisation des structures �a ossatures
en bois. La premi�ere partie de ce chapitre aborde donc les approches multi{�echelles, et la seconde
les lois de comportement pour assemblage par connecteurs m�etalliques, dont l'utilisation peut
être g�en�eralis�ees �a d'autres �echelles d'�etudes.

3.1 Approche multi-�echelles

Dans une mod�elisation num�erique par �el�ements �nis (EF), l'�echelle de discr�etisation est un
param�etre cl�e. Elle d�epend de la taille de l'�el�ement mod�elis�e, du type de r�esultats attendus
(global, local ou les deux) et des moyens de calculs disponibles. Par exemple, un assemblage clou�e
peut être mod�elis�e �nement, en repr�esentant le bois, la pointe et les ph�enom�enes d'interaction
entre ces �el�ements. Le comportement global, mais aussi local, de l'assemblage (portance locale
du bois, plasti�cation de l'acier) peut alors être calcul�e. Une telle �echelle de discr�etisation ne
sera en revanche pas envisageable pour �etudier une structure compos�ee de ces assemblages. Le
d�eveloppement du mod�ele et les besoins en moyens de calcul constitueraient des contraintes
di�ciles �a surmonter. Le probl�eme consiste alors �a mod�eliser les assemblages dans la struc-
ture ni trop �nement (limites de temps ou de mat�eriel), ni trop grossi�erement (impr�ecision des
r�esultats). L'approche multi-�echelles permet de s'a�ranchir de ce type de compromis et de com-
biner les avantages des mod�elisations �a chaque �echelle. Un assemblage est mod�elis�e �nement et
son comportement est calcul�e. Une loi de comportement adapt�ee est cal�ee sur ce r�esultat. A
l'�echelle de la structure, l'assemblage est mod�elis�e par un unique �el�ement �ni portant la loi de
comportement. Les assemblages sont donc repr�esent�es �nement, mais �a travers une loi macro-
scopique bien plus "l�eg�ere" num�eriquement. La qualit�e d'une mod�elisation multi-�echelles tient
principalement en deux points :

� Loi de comportement : La loi utilis�ee dans le mod�ele doit permettre de reproduire au
mieux le comportement r�eel des �el�ements.

� �El�ement simpli��e : A chaque nouvelle �echelle, le comportement de l'�echelle inf�erieure est
reproduit par un �el�ement simpli��e, au nombre de ddl limit�e. Ces ddl doivent n�eanmoins
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permettre �a cet �el�ement de reproduire la d�eformation r�eelle. Par exemple, un syst�eme
d�eform�e sous l'e�et de sollicitations combin�ees en compression et en exion, ne pourra être
mod�elis�e par un �el�ement unidirectionnel (1 ddl), sauf s'il est montr�e que la d�eformation
due �a l'une des deux sollicitations est n�egligeable par rapport �a l'autre.

Les approches multi-�echelles sont adapt�ees �a des domaines vari�es, tels que les structures en
b�eton arm�e (Davenne, 1998), l'interaction sol-structure (Cremer, 2001), (Grange, 2008) ou les
connexions semi-rigides des structures m�etalliques (Fl�ejou, 1993). Les ossatures en bois sont
un autre domaine d'�etude particuli�erement adapt�e �a 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 exp�erimentaux de trois �echelles di��erentes (�gure 3.1). On y
montre le comportement d'un assemblage panneau/ossature clou�e en cisaillement, d'un mur en
contreventement et d'une maison sous sollicitations horizontales. A chaque �echelle, le comporte-
ment est fortement non lin�eaire, pr�esente des boucles d'hyst�er�esis pinc�ees et une d�egradation de
r�esistance �a cycles d'amplitude constante.

(a) Clou (b) Mur de contreventement

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

Figure 3.1: �Evolutions force{d�eplacement cycliques exp�erimentales �a di��erentes �echelles
d'�etude

Dans le cadre de la mod�elisation num�erique de ces structures, ces similitudes de comporte-
ment mettent en �evidence l'importance des connecteurs m�etalliques dans le comportement global
de la structure, ce qui montre la pertinence de l'approche multi-�echelles. Cela montre aussi que
la ductilit�e et la dissipation d'�energie des structures �a ossature en bois sous sollicitation sis-
mique est en grande partie li�ee �a ces mêmes propri�et�es au niveau des connecteurs m�etalliques.
Les trois �echelles d'�etude identi��ees sont les connecteurs m�etalliques, les �el�ements de structure et
le bâtiment. Ces similitudes montrent aussi qu'une unique loi de comportement doit pouvoir re-
produire le comportement �a chaque �echelle. Les lois de comportement adapt�ees �a la mod�elisation
multi-�echelles de structures �a ossature en bois sont d�etaill�ees dans la partie suivante. On conclut
cette partie en abordant les �el�ements simpli��ees utilis�es :
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� Echelle 1 - Connecteurs m�etalliques : Les �el�ements simpli��es mod�elisant les con-
necteurs sont des mailles �a deux n�uds. Ce type d'�el�ement poss�ede au maximum 6 ddl
(3 translations DX, DY, DZ et 3 rotations DRX, DRY, DRZ). Les ddl retenus d�ependent
du type de connecteur et des besoins du mod�ele (un mod�ele plan limitera de lui{même le
nombre de ddl). Les assemblages les plus �etudi�es sont les liaisons clou�ees entre les pan-
neaux de contreventement et l'ossature des murs. Ces connexions peuvent être mod�elis�ees
par 3 ddl, 2 translations (DX et DY) en cisaillement (orthogonalement �a la pointe) et 1
translation (DRZ) en arrachement (longitudinalement �a la pointe) (Collins et al. (2005a),
Li et al. (2012b)). Dans la plupart des cas, les murs sont des mod�eles plans et seuls les 2ddl
de translations en cisaillement des pointes sont consid�er�es (Richard (2001), Xu et Dolan
(2009a), Christovasilis et Filiatrault (2010), Folz et Filiatrault (2004b)). Pour les plaques
�a dents utilis�ees en toiture, l'anisotropie dans le plan du connecteur conduit �a d�e�nir un
�el�ement �a 2 ddl (Humbert (2010)). La litt�erature est assez peu fournie concernant les
autres types de connecteurs (�equerres,hold-down), mais le principe de mod�elisation est
identique.

� Echelle 2 - �El�ements de structure (mur) : Les essais exp�erimentaux montrent que
sous sollicitations horizontales, plusieurs ph�enom�enes peuvent êtres observ�es. Le cisaille-
ment pur (�gure 3.2.a) est le comportement dominant. Le mouvement de corps solide
(�gure 3.2.b) est surtout observ�e lorsque les ancrages aux sols assurent mal leur rôle. En-
�n, une part de la d�eformation est due �a la exion du mur (�gure 3.2.c), ce ph�enom�ene
est g�en�eralement consid�er�e comme �etant du second ordre (Gupta et Kuo, 1985), en tout
cas pour les structures de faible hauteur. Les �el�ements simpli��es mod�elisant les murs sont
g�en�eralement compos�es de quatre barres rigides rotul�ees formant un cadre. Ces �el�ements
ont toujours un degr�e de libert�e horizontal (Folz et Filiatrault (2004b), Ceccotti et Kara-
cabeyli (2002), Richard (2001), Dujic et Zarnic (2004), Foliente (1995), Ayoub (2007)).
Un degr�e de libert�e vertical est parfois ajout�e pour pr�eciser le comportement de la struc-
ture (Xu et Dolan (2009a), de Lindt et al. (2010a), Christovasilis et Filiatrault (2010)).
La loi de comportement a�ect�ee au ddl horizontal est cal�ee �a partir d'une courbe force{
d�eplacement exp�erimentale ou num�erique d'un mur. Cette derni�ere est trac�ee �a partir de
la force et du d�eplacement horizontal en tête de mur, les ph�enom�enes de mouvement de
corps rigide et de exion sont ainsi pris en compte dans l'�el�ement simpli��e.

(a) Cisaillement (b) Mouvement de corps
solide

(c) Flexion

Figure 3.2: D�ecomposition des types de d�eformation d'un mur

3.2 Lois de comportement

Cette partie pr�esente les lois de comportement d'assemblages par connecteurs m�etalliques, ou
de sous-�el�ements de structure �a ossature en bois, d�ecrites dans la litt�erature. La premi�ere loi
explicitement formul�ee pour ce type d'application date de la deuxi�eme moiti�e des ann�ees 70
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(Foschi, 1977). On mentionnera n�eanmoins le mod�ele de Clough (1966), pr�evu �a l'origine pour
le b�eton, et qui a inspir�e de nombreux mod�eles pour les structures bois. Le d�eveloppement de ces
lois s'est poursuivi au fur et �a mesure de la r�ealisation d'essais exp�erimentaux et de la progression
des moyens informatiques. Le but de cette partie n'est pas de d�etailler chacune de ces lois, mais
d'en proposer un comparatif �a partir de leur capacit�e �a mod�eliser les ph�enom�enes pertinents.
Pour cela, on pr�esente en premi�ere partie les ph�enom�enes exp�erimentaux �a reproduire. Les
di��erentes lois mentionn�ees dans la litt�erature sont ensuite d�ecrites. On conclut cette partie en
abordant en d�etail la loi de comportement retenue dans cette th�ese (loi de Humbert (2010)).

3.2.1 Ph�enom�enes �a reproduire

La �gure 3.3 pr�esente le comportement classique des �el�ements de structures �a ossature en bois
sous chargement quasi-statique monotone croissant (push-over) et quasi-statique oligo-cyclique.
On ne pr�esente pas de �gure pour le comportement en dynamique, car tous les ph�enom�enes
d�ecrits par la suite sont observables en push-over et en cyclique.

(a) Essai en push-over sur un assemblage clou�e (b) Essai en push-over et en cyclique sur un mur

Figure 3.3: Comportement caract�eristique �a mod�eliser

La �gure 3.3.a permet de distinguer le comportement fortement non lin�eaire d'un assemblage
m�etallique, avec une transition �elastique{plastique peu claire. Au del�a du pic d'e�ort, la chute
de r�esistante est faible, ce qui peut entrâ�ner de grands d�eplacements au regard des dimensions
de l'�el�ement (30 mm pour une pointe de 3 mm de diam�etre). La �gure 3.3.b pr�esente un essai
de push-over et un essai cyclique sur un mur de contreventement et met en �evidence plusieurs
ph�enom�enes :

� Le comportement hyst�er�etique des �el�ements traduit leur capacit�e �a dissiper l'�energie sis-
mique. Ce comportement s'explique par le ph�enom�ene de plasti�cation de l'acier des
connecteurs m�etalliques.

� L'endommagement cumulatif explique la di��erence entre la courbe enveloppe des boucles
d'hyst�er�esis et la courbe monotone. En e�et, chaque cycle entrâ�ne un endommagement
du bois et du m�etal qui s'ajoute �a l'endommagement d�ej�a pr�esent (�gure 3.4.a). Plus il y
a de cycles, plus la courbe enveloppe s'�eloignera de la courbe monotone en entrâ�nant un
d�ecalage du d�eplacement �a force maximaledm (�gure 3.4.b), nomm�e cap degradationdans
la litt�erature (Ayoub, 2007). Ceci n'est toutefois vrai que dans une certaine mesure, car
pour des cycles r�ep�et�es �a amplitude constante, l'endommagement atteindra son maximum
apr�es trois �a cinq cycles (Karacabeyli et Ceccotti, 1996). Cet endommagement maxi-
mum ne sera alors d�epass�e que lorsque le chargement atteindra des cycles d'amplitudes
sup�erieures.
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� La d�egradation 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 apparâ�tre les
raideurs de charge auxi �eme cycle K 5;i pour mettre en �evidence ce ph�enom�ene.

� La d�egradation de la raideur de d�echargeK 4 correspond au fait que plus les amplitudes sont
grandes, plus la raideur de d�echarge d'un cycle est faible. La �gure 3.4.d fait apparâ�tre
les raideurs de d�echarge auxi �eme cycle K 4;i pour mettre en �evidence ce ph�enom�ene.

(a) Perte de r�esistance �a cycle constant (b) Cap degradation

(c) Perte de raideur en charge (d) Perte de raideur en d�echarge

Figure 3.4: E�ets de l'endommagement sur le comportement d'un �el�ement de structure �a
ossature en bois

On ne se penche ici que sur les lois de comportement hyst�er�etique. Il existe aussi des lois
de comportement non lin�eaire monotone, on peut notamment citer Foschi (1977), Gupta et
Kuo (1985) et Kasal et Leichti (1992), mais ces lois ne sont pas adapt�ees une l'�etude tem-
porelle du comportement sous sollicitations sismiques. Dans la suite, on distingue les lois
ph�enom�enologiques des lois m�ecaniques.

� Lois ph�enom�enologiques : Lois empiriques d�evelopp�ees pour reproduire un comporte-
ment (�evolution force{d�eplacement par exemple) connu. La plupart des lois ph�enom�eno{
logiques sont formul�ees par des param�etres d'entr�ee et un ensemble de r�egles d�eterminant
les trajets de chargement et de d�echargement. N�eanmoins, des approches analytiques ex-
istent. Elles sont formul�ees par des param�etres d'entr�ee et des �equations math�ematiques
dont la r�esolution fournit en g�en�eral la force r�esistante pour un d�eplacement donn�e. Le
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principe de ces lois est de caler les param�etres d'entr�ee de mani�ere �a reproduire le com-
portement voulu. On notera que les lois ph�enom�enologiques sont de loin les plus utilis�ees
pour l'�etude de structures �a ossature en bois sous sollicitations sismiques.

� Lois m�ecaniques : Lois th�eoriques qui s'attachent �a mod�eliser les causes pour reproduire
les e�ets. Dans le cas des structures en bois, cela consiste par exemple �a mod�eliser �nement
un clou et �a prendre en compte les caract�eristiques de l'acier et tous les ph�enom�enes
m�ecaniques se produisant dans la liaison (�ecrasement du bois, arrachement du connecteur,
exion du connecteur, etc.). La bonne mod�elisation de tous ces ph�enom�enes, �a partir de
param�etres strictement physiques, permet alors la pr�evision du comportement de la liaison.

3.2.2 Lois existantes

Sans avoir la pr�etention d'être exhaustive, on pr�esente ci{dessous la liste des principales lois de
comportement hyst�er�etiques et leur principales caract�eristiques. Pour aider �a la compr�ehension,
les graphiques utilis�es dans les publications pour d�ecrire ces lois sont synth�etis�es en Annexe B.

Foschi (2000)
Le mod�ele de Foschi (2000) est, �a notre connaissance, l'unique cas de loi m�ecanique hyst�er�etique
r�epertori�e dans le domaine du parasismique (on pourrait mentionner le mod�ele de Chui et al.
(1997) qui adopte une approche similaire, mais une partie de ses param�etres doit être calibrer de
la même mani�ere que pour un mod�ele ph�enom�enologique). Un assemblage clou�e est mod�elis�e,
la pointe est repr�esent�ee par une poutre �elasto-plastique qui suit une loi de comportement
hyst�er�etique propre �a l'acier. Le bois poss�ede un comportement non lin�eaire en compression,
pouvant ainsi laisser des espaces se cr�eer entre la pointe et le bois en traction. Les param�etres
d'entr�ee ne sont que des grandeurs physiques (� y , E , etc.) permettant de d�e�nir les lois de
comportement des mat�eriaux. Le comportement global de la liaison est obtenu en calculant,
pour un chargement donn�e, la d�eformation de la pointe et des �el�ements en bois. La di�cult�e de
ce type de loi est de prendre en compte l'ensemble des ph�enom�enes observ�es lors des essais. On
peut citer notamment l'�ecrasement du bois, la exion localis�ee en un ou plusieurs points de la
pointe, l'arrachement de la pointe et le frottement ainsi cr�e�e ou encore le passage de la tête de la
pointe �a travers le panneau et �eventuellement le blocage de celle-ci �a l'int�erieur (ces ph�enom�enes
sont d�ecrits au x5.1.3.1, p 87).

Ayoub (2007)
Le mod�ele de Ayoub (2007) est une �evolution du mod�ele de Clough (1966). Le mod�ele de Clough
est d�e�ni par une courbe enveloppe trilin�eaire. Les boucles d'hyst�er�esis sont mod�elis�ees par des
charges et d�echarges lin�eaires. Ce mod�ele ne permet pas la prise en compte de l'endommagement
dû �a la r�ep�etition des cycles. De plus, on notera que la forme (quadrilat�ere) des boucles
d'hyst�er�esis produites par ce mod�ele ne peut rendre compte avec pr�ecision de l'�energie dis-
sip�ee au cours d'un essai. Ayoub a apport�e de nombreuses am�elioration au mod�ele de Clough.
D'abord, la branche de chargement est bilin�eaire, plutôt que lin�eaire dans le mod�ele original.
Ensuite l'endommagement est mod�elis�e, en prenant en compte divers ph�enom�enes :

� La d�egradation en force est li�ee �a la di��erence entre l'�energie totale dissip�ee (aire des
boucles d'hyst�er�esis) et l'�energie totale "dissipable" par la liaison. Ainsi, plus l'�energie
totale dissip�ee se rapproche de l'�energie totale "dissipable", plus la r�eduction de la force
est importante. Cela permet la mod�elisation de la perte de r�esistance �a amplitude constante
(�gure 3.4.a).

� La d�egradation de la raideur de d�echarge (�gure 3.4.d) fonctionne sur le même principe.
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� La d�egradation de la raideur de charge (�gure 3.4.c) est mod�elis�ee en augmentant l'abscisse
du pic de la boucle en cours. Cela fonctionne de la même mani�ere que pour la d�egradation
d'e�ort.

� La " cap degradation" (�gure 3.4.b) mod�elise 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
d�egradation est prise en compte de la même mani�ere que les pr�ec�edentes.

EPHM (2007)
Le Evolutionary Parameter Hysteretic Model (EPHM) (Pang et al., 2007) est une �evolution du
mod�ele de Folz et Filiatrault (2001), lui-même tenant du mod�ele de Stewart (1987). Le mod�ele
de Stewart d�e�nit une courbe enveloppe trilin�eaire et des boucles d'hyst�er�esis bilin�eaires en
charge et lin�eaires en d�echarge. Folz et Filiatrault ont propos�e une courbe enveloppe d�e�nie
par une fonction exponentielle, a�n de mod�eliser plus �nement la mont�ee en charge. L'EPHM
am�eliore ce mod�ele en ajoutant les points suivants :

� La d�egradation en force fonctionne telle que pour une amplitude jamais atteinte, la force
retenue est celle de la courbe enveloppe. Pour les chargements suivants �a une telle am-
plitude, la force renvoy�ee sera celle d'une courbe enveloppe d�egrad�ee. La courbe en-
veloppe d�egrad�ee �etant unique, l'endommagement n'est pas cumulatif, car cela implique
que � Fi 6= 0 et � Fi +1 = � Fi +2 = ::: = 0 (cf. �gure 3.4.a).

� La d�egradation de la raideur de la d�echarge (�gure 3.4.d), est fonction de l'amplitude du
cycle.

� La variation de la force �a d�eplacement nul, on observe en e�et que les boucles d'hyst�er�esis
coupent l'axe des ordonn�ees d'un diagramme force{d�eplacement, �a des niveaux d'e�orts
qui varient (d'abord de mani�ere croissante puis d�ecroissante).

� La courbe enveloppe est d�e�nie par deux fonctions exponentielles, l'une mod�elisant la
partie pr�e-pic et l'autre la partie post-pic. Les boucles d'hyst�er�esis sont mod�elis�ees par des
fonctions exponentielles, l'une pour les branches de charge et l'autre pour les branches de
d�echarge.

Q Pinch (2005)
Le mod�ele Q-Pinch, propos�e par Judd (2005), est une combinaison du Q-Hyst (Saiidi et Sozen,
1979) (�evolution du mod�ele de Clough (1966)) pour de petits d�eplacements et du mod�ele de
Folz et Filiatrault (2001) en grands d�eplacements. La courbe enveloppe est d�e�nie par une
fonction exponentielle dans les deux cas. L'id�ee de combiner deux mod�eles est li�ee �a l'observation
suivante : Pour de petits d�eplacements, les boucles d'hyst�er�esis ne sont pas pinc�ees, une mont�ee
en charge lin�eaire (Q-Hyst) repr�esente bien ce comportement. Pour de grands d�eplacements
en revanche, les boucles d'hyst�er�esis sont pinc�ees, une mont�ee en charge bilin�eaire (Folz et
Filiatrault) permet de bien le repr�esenter. De plus, la d�egradation de raideur de d�echarge est
ajout�ee. Sa prise en compte est inspir�ee de Takedaet al. (1970), telle que la raideur de d�echarge
soit une fraction variable de la raideur initiale.

Ceccotti (1989)
Le mod�ele de Ceccotti et Vignoli (1989) est aussi connu sous le nom demod�ele de Florence. Il
est bas�e sur une courbe enveloppe trilin�eaire. Les branches de charge et de d�echarge des boucles
d'hyst�er�esis sont bilin�eaires. Ce mod�ele ne pr�esente pas de prise en compte de l'endommagement.
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Collins (2005)
Le mod�ele de Collins et al. (2005a) est une �evolution des mod�eles de Dolan (1989) et Kasal et Xu
(1997). La premi�ere �evolution du mod�ele de Dolan fut apport�ee par l'auteur lui même (Dolan,
1991). Historiquement, le mod�ele de Dolan est le premier �a d�e�nir l'�evolution force{d�eplacement
par des fonctions exponentielles, plutôt que par une succession de droites de di��erentes raideurs.
La courbe enveloppe est constitu�ee d'une courbe exponentielle jusqu'au pic de force et la partie
post-pic est lin�eaire. Les branches de charge et de d�echarge des boucles d'hyst�er�esis sont des
fonctions exponentielles. L'utilisation de ces fonctions permet une mod�elisation plus pr�ecise
du comportement des structures en bois. N�eanmoins, ce type de d�e�nition peut entrâ�ner des
probl�emes de continuit�e entre les branches du mod�ele pour certains jeux de param�etres. De plus,
on notera que le mod�ele de Dolan ne propose pas de prise en compte de l'endommagement, les
extr�emit�es des pics des boucles d'hyst�er�esis �etant �a chaque fois plac�es sur la courbe enveloppe
du mod�ele. Le mod�ele de Collins apporte la prise en compte de l'endommagement en fonction
de l'historique du chargement, la d�egradation de la force �a chaque pic est une fraction du pic
d'e�ort pr�ec�edent.

Humbert (2010)
Le mod�ele de Humbert (2010) est une �evolution du mod�ele de Richard (2001). Ce dernier
s'appuie lui-même sur les mod�eles de Dolan (1989) et Yasumura (2001). Le mod�ele de Ya-
sumura d�e�nit les branches des boucles d'hyst�er�esis de mani�ere lin�eaire, mais avec des raideurs
d�ependantes du d�eplacement atteint. Cela permet notamment de mod�eliser les d�egradations des
raideurs de charge et de d�echarge. L'endommagement en force n'est en revanche pas mod�elis�e. Le
mod�ele de Richard combine cette approche avec le mod�ele de Dolan, dans lequel les branches des
boucles d'hyst�er�esis sont des fonctions exponentielles. Les raideurs qui �evoluent alors en fonction
du d�eplacement sont les raideurs des asymptotes aux courbes exponentielles. L'autre principal
apport du mod�ele de Richard concerne la mod�elisation de l'endommagement. La d�egradation
en force est mod�elis�ee tel que les pics des boucles d'hyst�er�esis soient inf�erieurs �a la courbe en-
veloppe. Le calcul de l'e�ort au pic d'une boucle d'hyst�er�esis, se base sur la valeur de l'e�ort de
la courbe enveloppe au même d�eplacement et un coe�cient d'endommagement. Ce coe�cient
est calcul�e �a partir des e�orts pr�ealablement atteints ainsi que de param�etres d'endommagement.

Le mod�ele de Humbert remplace les fonctions exponentielles par des polynômes de B�ezier.
Cela permet d'assurer la continuit�e entre les di��erentes branches de la courbe repr�esentative
du mod�ele. De plus, la prise en compte de l'endommagement est modi��ee. En e�et, dans le
mod�ele de Richard, l'endommagement est calcul�e �a partir de la force atteinte dans la direction
oppos�ee. Cela ne permet pas de mod�eliser correctement la r�eponse �a un chargement tr�es net-
tement dissym�etrique, ce qui peut être le cas lors de s�eismes. La loi de Humbert calcule donc
l'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 calcul�ee et ajout�ee �a l'endommagement global
du mod�ele.

BWBN (2009)
Le mod�ele BWBN a �et�e d�evelopp�e par Bouc (1967), Wen (1976), Wen (1980), Baber et Wen
(1981) et Baber et Noori (1985) pour l'�etude des vibrations dans les syst�emes m�ecaniques. C'est
un mod�ele hyst�er�etique analytique prenant en compte la dissipation d'�energie, la d�egradation
de l'e�ort et de la raideur, ainsi que le pincement des courbes d'hyst�er�esis. Le principe du
mod�ele consiste �a assimiler l'�el�ement �a mod�eliser �a un oscillateur �a un degr�e de libert�e. Cet
oscillateur est constitu�e d'une masse, d'un ressort �elastique, d'un ressort hyst�er�etique et d'un
amortisseur. Le comportement du ressort hyst�er�etique est d�e�ni par une fonction, solution d'une
�equation di��erentielle faisant intervenir plusieurs param�etres du mod�ele (dont des param�etres
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de d�egradation de force et de raideur de d�echarge), ainsi qu'une fonction de pincement. La
solution de l'�equation du mouvement de l'oscillateur �a chaque instant permet de d�eterminer la
force en fonction du chargement impos�e. Ce mod�ele a �et�e am�elior�e par Foliente (1995) a�n de
l'adapter �a l'�etude de structures en bois. Les �evolutions sont de nouvelles formules de calcul
pour les d�egradations en force et en raideur. Plus r�ecemment, c'est Xu et Dolan (2009b) qui
ont fait �evoluer ce mod�ele, en rempla�cant un coe�cient par une fonction a�n de mod�eliser plus
�nement la partie post-pic. Les autres modi�cations sont d'ordre plus th�eorique et permettent
d'am�eliorer la stabilit�e num�erique du mod�ele.

Synth�ese
Le tableau 3.1 propose une comparaison synth�etique des lois de comportement. On observe que
si les qualit�es de mod�elisation des lois sont di��erentes, il en va de même pour leur complexit�e
de mise en �uvre. Le choix d'une loi pour la r�ealisation d'une �etude d�epend de ces deux
param�etres. 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 ph�enom�enes d'endommagement, sont utilis�ees
pour des �etudes o�u la qualit�e de mod�elisation fournie est su�sante et o�u les calculs sont longs et
nombreux (Ceccotti et Sandhaas, 2010), (Sch•adle et Blass, 2010). Les deux lois fournissant les
meilleurs r�esultats (BWBN et Humbert) sont aussi les plus complexes �a mettre en �uvre. La
principale di��erence entre ces deux derni�eres est la capacit�e de la loi de Humbert �a mod�eliser
des comportements dissym�etriques, tels que ceux d'assemblages par �equerre ou plaque �a dents.
A notre connaissance, la loi BWBN ne le permet pas.

Courbe enveloppe Courbe d'hyst�er�esis Endommagement

Foschi

Comportement non
lin�eaire du bois
et hyst�er�etique de
l'acier

Endommagement de l'acier et
du bois mod�elis�e par une
repr�esentation m�ecanique des
ph�enom�enes

Q-Pinch
Fonction exponen-
tielle

Bi ou trilin�eaire selon
l'amplitude

Pas de prise en compte de
l'endommagement

Ceccotti Trilin�eaire Trilin�eaire
Pas de prise en compte de
l'endommagement

Ayoub Trilin�eaire Trilin�eaire

Endommagement de la force,
des raideurs de charge et de
d�echarge et d�ecalage de la po-
sition du pic d'e�ort en fonc-
tion de l'�energie dissip�ee

EPHM
Deux fonctions expo-
nentielles

Deux fonctions expo-
nentielles

Endommagement non cumu-
latif

Collins
Fonction exponen-
tielle + Lin�eaire en
post-pic

Deux fonctions expo-
nentielles

Endommagement en force en
fonction de la force au pic
pr�ec�edent

Humbert
Lin�eaire + Polynomi-
ale + Bilin�eaire en
post-pic

Polynomiale

Endommagement cumulatif
des forces et des raideurs en
fonction de l'historique de
chargement en d�eplacement
ou en force

BWBN
Forme exponentielle
de la solution du
probl�eme analytique

Forme exponentielle
de la solution du
probl�eme analytique

Endommagement en force
bas�e sur l'�energie dissip�ee

Tableau 3.1: Comparaison synth�etique des lois de comportement hyst�er�etique
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3.2.3 Loi de Humbert

La loi de Humbert (2010) a �et�e d�evelopp�ee avec l'objectif de mod�eliser n'importe quel assemblage
bois{bois par connecteur m�etallique sous chargements quasi{statique et dynamique. La plupart
des lois pr�esent�ees dans la partie pr�ec�edente ne satisfont pas cette condition par la non prise en
compte de l'endommagement ou des comportements dissym�etriques. En e�et, les assemblages
clou�es ne sont pas les seuls susceptibles d'apporter de la ductilit�e et de la dissipation d'�energie �a
la structure, c'est aussi le cas d'assemblages par plaque �a dents ou par �equerre. Pour ceux{ci, le
comportement est fortement anisotrope. C'est pour cette raison que cette loi a �et�e choisie pour
la mod�elisation num�erique des structures vis�ees dans cette th�ese. On pr�esente donc dans cette
partie la loi de comportement de mani�ere plus d�etaill�ee que dans la partie pr�ec�edente.

Pr�esentation g�en�erale de la loi
La �gure 3.5 pr�esente la loi de comportement unidimensionnelle sous forme d'une courbe force{
d�eplacement. Elle se compose d'une courbe mod�elisant le comportement sous chargement mono-
tone croissant et de boucles d'hyst�er�esis. La courbe monotone comporte une branche lin�eaire
�elastique (0), suivie par une branche polynomiale (1) s'�etendant jusqu'au pic d'e�ort, �a la suite
duquel un comportement adoucissant est mod�elis�e par deux pertes de rigidit�e cons�ecutives, cor-
respondant respectivement �a deux branches rectilignes (2) et (3). La rupture m�ecanique du
syst�eme mod�elis�e intervient pour des d�eplacements s'�etendant au del�a de la branche (3).

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

Les cycles d'hyst�er�esis sont d�ecrits par 2 branches num�erot�ees (4) et (5) et limit�ees d'une part
par la courbe enveloppe (d�eduite de la courbe monotone) et d'autre part par l'axe des abscisses.
Ces d�elimitations entre les di��erentes branches de la loi sont signal�ees par des points sur la
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�gure 3.5. A�n de conserver un mod�ele polyvalent, les comportements en traction (positif) et en
compression (n�egatif) sont suppos�es di��erents, de sorte que les param�etres de la courbe monotone
sont dupliqu�es en deux ensembles signal�es par les exposants + (traction) et { (compression). En
l'absence d'indice explicite, on se r�ef�ere indi��eremment aux deux directions de chargement.

D�etail des branches
Branche (0) : �elasticit�e lin�eaire initiale
N�ecessaire lors de tr�es petits d�eplacements pour assurer la convergence rapide du calcul, la
branche lin�eaire �elastique est limit�ee par les d�eplacements d < d +

y en traction et d > d �
y en

compression. Elle peut être parcourue dans les 2 sens, mais une fois sorti de cette branche
(pour d > min jd+

y ; d�
y j), il n'est plus possible d'y revenir. En r�egle g�en�erale, on limite dy �a des

valeurs tr�es faibles car l'�etendue du comportement �elastique lin�eaire des connecteurs m�etalliques
dans les structures bois est di�cile �a quanti�er sur les essais exp�erimentaux, le comportement
devenant tr�es rapidement non lin�eaire (pas de limite franche entre lin�eaire et non lin�eaire).

Branche (1) : chargement jusqu'au pic d'e�ort
Branche activable en traction et compression, uniquement dans le sens de charge (augmentation
du d�eplacement et de la force). Elle est activ�ee depuis la branche (0) (d�epassement de la limite
�elastique en d�eplacement : dy). Elle est �egalement activ�ee lors d'une recharge d�epassant le
pr�ec�edent maximum depuis la branche (5).

Branche (2) : premi�ere perte de rigidit�e
Branche activable depuis la branche (1) lors d'un chargement d�epassantd1, ou lors d'une recharge
d�epassant le pr�ec�edent maximum depuis la branche (5).

Branche (3) : seconde perte de rigidit�e
Branche activable depuis la branche (2) lors d'un chargement d�epassantd2, ou lors d'une recharge
d�epassant le pr�ec�edent maximum depuis la branche (5).

Branche (4) : D�echarge non lin�eaire �elastique
La branche (4) mod�elise une d�echarge non lin�eaire �elastique des boucles d'hyst�er�esis (Figure 3.6).
Pour une d�echarge initi�ee depuis l'une des branches (1), (2), (3), ou (5), on d�e�nit dpk comme le
d�eplacement maximal (en valeur absolue) atteint au pas de tempstn avant l'initiation de cette
d�echarge. C'est le d�eplacement au pic, mais ce n'est pas forc�ement le d�eplacement maximaldmax

sur toute l'histoire du chargement. La branche (4) de d�echarge (qui est activ�ee �a tn+1 ) s'�etend
alors du dernier pic (�a l'abscissed = dpk) jusqu'�a l'intersection avec l'axe des abscisses �ad = dc.
La valeur de la force �a d = dpk est not�ee Fpk . Elle est d�etermin�ee lors de la charge pr�ec�edente
sur l'une des branches (1), (2), (3), ou (5), par une homoth�etie de la courbe monotone (eq. 3.1).

Fpk = (1 � D )Fmono (3.1)

Fmono est la force calcul�ee �a partir du d�eplacement courant sur la courbe monotone (courbe
compos�ee des branches (0), (1), (2) et (3)), etD un coe�cient d'endommagement scalaire pour
la partie concern�ee (traction ou compression). Ce coe�cient { initialement �egal �a 0 { est mis �a
jour uniquement au premier pas de tempstn+1 pour lequel un changement de sens est d�etect�e
(changement de signe de la force), en utilisant la formule suivante :

� D = D n � D n+1 = � (D n � D 1 ) (3.2)

D n+1 repr�esente le nouveau coe�cient d'endommagement �a partir du pas de tempstn+1 pour
lequel il y a d�esormais d�echarge (� d < 0), D n le coe�cient pr�ec�edent jusqu'au pas de temps tn

pour lequel il y avait encore charge (� d > 0), D 1 l'endommagement th�eorique pour un nom-
bre in�ni de cycles, et � un coe�cient contrôlant l'inuence des cycles sur l'endommagement.
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Figure 3.6: D�e�nition des boucles d'hyst�er�esis (Humbert, 2010)

La limite d'endommagement D 1 est calcul�ee �a partir de la force ou du d�eplacement maximal
en fonction du mod�ele d'endommagement souhait�e. En r�egle g�en�erale, on pr�ef�ere le mod�ele
en d�eplacement. On constate ainsi qu'�a chaque cycle la boucle d'hyst�er�esis courante est en-
dommag�ee (force maximale inf�erieure en valeur absolue) par rapport �a la pr�ec�edente : on a un
endommagement cumulatif �a toutes les boucles. La valeur de� est d�etermin�ee d'apr�es les essais
exp�erimentaux.

Le mod�ele d'endommagement en force suppose que l'�evolution deD 1 est li�ee �a celle de la
force maximale Fmax atteinte au cours de l'histoire du chargement par une loi puissance de
param�etres AC et AR. Le mod�ele en d�eplacement est analogue et suppose que cette �evolution
est li�ee au d�eplacement maximal dmax par une loi puissance de param�etresBC et BR.

D 1 = AC (Fmax )AR ou D1 = BC (dmax )BR (3.3)

Branche (5) : Recharge non lin�eaire
La branche (5) est une courbe de B�ezier rationnelle allant de (dc; 0) �a ( dpk ; Fpk). Par continuit�e,
la tangente �a l'origine est K c. La pente au pic correspond �a une raideurK 5 calcul�ee commeK 4

mais avec un coe�cient C2 au lieu de C1. Lorsque la recharge d�epassedpk , on passe sur l'une
des branches de charge (1), (2) ou (3) suivant la valeur du d�eplacement actueld.

Synth�ese des param�etres
Un listing complet des param�etres d'entr�ee du mod�ele est pr�esent�e ci{dessous. On distingue trois
cat�egories de param�etres. Les param�etres monotones sont des forces, des d�eplacements et des
raideurs qui d�e�nissent la courbe monotone du mod�ele. Les param�etres cycliques sont des coe�-
cients qui d�e�nissent la forme des boucles d'hyst�er�esis. En�n, les param�etres d'endommagement
sont des coe�cients qui d�e�nissent la loi puissance et l'incr�ement d'endommagement �a chaque
nouveau cycle.
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Param�etres monotones

� dy : Limite �elastique.
� d1 : D�eplacement �a force maximale de la courbe monotone.
� d2 : D�eplacement limite de la premi�ere phase post{pic
� du : D�eplacement ultime de la courbe monotone.
� K 0 : Raideur initiale de la courbe monotone.
� F1 : Force maximale de la courbe monotone.
� K 1 : Raideur tangente au point (d1;F1).
� K 2 : Premi�ere raideur post-pic.
� K u : Seconde raideur post-pic.
� V1 : Premier rapport des pond�erations de B�ezier pour la branche (1).
� W1 : Second rapport des pond�erations de B�ezier pour la branche (1).

Param�etres cycliques

� C1 : Coe�cient d�e�nissant la raideur de d�echarge K 4.
� C2 : Coe�cient d�e�nissant la raideur de charge K 5.
� C3 : Coe�cient d�e�nissant la raideur �a force nulle K c.
� C4 : Coe�cient d�e�nissant l'abscisse �a force nulle dc.
� V4 : Premier rapport des pond�erations de B�ezier pour la branche de d�echargement.
� W4 : Second rapport des pond�erations de B�ezier pour la branche de d�echargement.
� V5 : Premier rapport des pond�erations de B�ezier pour la branche de chargement.
� W5 : Second rapport des pond�erations de B�ezier pour la branche de chargement.

Param�etres 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 d�eplacement.
� BR : Puissance de la loi d'endommagement en d�eplacement.
� � : Coe�cient agissant sur l'incr�ement d'endommagement entre chaque cycle.

Le nombre de param�etres (24), tel que pr�esent�e ci{dessus, est �elev�e. N�eanmoins, le calage
de la loi est relativement simple et rapide (cf. x5.2.2, p 97). En e�et, les pond�erations de B�ezier
(V1, W 1, V4, W 4, V5 et W 5), �x�ees �a 1 par d�efaut, n'ont g�en�eralement pas besoin d'être
modi��ees. Sauf cas exceptionnel, leur codage en dur dans le script de la loi de comportement
n'aurait donc rien chang�e. L'endommagement est soit fonction des forces (AC et AR), soit des
d�eplacements (BC et BR). Il est donc n�ecessaire de caler un seul des deux couples de param�etres.
Il reste ainsi 15 param�etres, dont 9 (les param�etres monotones), sont identi��es directement sur
une courbe monotone exp�erimentale. Les param�etres cycliques (C1, C2, C3 et C4) peuvent être
estim�es, en premi�ere approche, �a partir de l'observation d'une courbe cyclique exp�erimentale. Les
param�etres restants sont identi��es par comparaison exp�erimentale{num�erique, et modi�cation
des param�etres, jusqu'�a une concordance satisfaisante.

Limites de la loi
La loi de Humbert (2010) est retenue pour la mod�elisation num�erique grâce �a sa polyvalence et
sa qualit�e de mod�elisation, notamment au niveau de l'endommagement cumulatif. N�eanmoins, il
faut signaler que cette loi est unidirectionnelle, or les �el�ements �a mod�eliser sont en deux ou trois
dimensions. Selon les cas, di��erents types d'hypoth�eses permettent d'assurer une mod�elisation
correcte. Les d�etails sont donn�es dans les parties concern�ees de cette th�ese.
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Chapitre 4

Mod�elisation par couplage
exp�erimental{num�erique

Ce chapitre propose une synth�ese des �etudes exp�erimentales et/ou num�eriques du comportement
parasismique d'�el�ements de structures ou de structures �a ossature en bois. Cette partie fait
apparâ�tre des m�ethodes d'essais r�eglementaires, dont celles utilis�ees pour les essais r�ealis�es ou
r�ecup�er�es dans le cadre de cette th�ese.

4.1 �Etudes exp�erimentales

L'analyse exp�erimentale d'une structure �a ossature en bois sous sollicitations sismiques est un
vaste sujet d'�etude, tant �a cause de l'�echelle et de la complexit�e d'une structure enti�ere, que
de la di�cult�e �a reproduire convenablement des sollicitations naturelles et tr�es variables. Le
plus intuitif est une approche dynamique, cela n�ecessite malheureusement des moyens tech-
niques et �nanciers cons�equents. Une approche alternative et plus abordable, �a base d'essais
quasi{statiques, est donc largement utilis�ee pour ce type d'�etudes. A l'�echelle d'un �el�ement de
structure ou d'une structure, les essais consistent g�en�eralement �a l'identi�cation du comporte-
ment sous charges horizontales. Dans cette optique, ce type d'�etude peut être mis en relation
avec les �etudes de r�esistance au vent. La premi�ere trace d'un essai sur une structure sous charges
horizontales remonte aux ann�ees 50 (Dorey et Schriever, 1957). Ce n'est n�eanmoins qu'�a par-
tir du milieu des ann�ees 80 que l'on trouve des �etudes express�ement destin�ees �a l'analyse du
comportement parasismique des structures �a ossatures en bois. Dans cette partie d�edi�ee aux
aspects exp�erimentaux, on pr�esente dans un premier temps les di��erents types d'essais existants.
Cela permet de poser les bases n�ecessaires �a une bonne compr�ehension de la synth�ese des �etudes
exp�erimentales, qui est pr�esent�ee ensuite.

4.1.1 Types d'essais

On d�etaille dans cette partie les di��erents types d'essais existants pour l'�etude du comportement
d'�el�ements de structure ou de structures �a ossature en bois. Les essais quasi{statiques, pseudo{
dynamiques et dynamiques sont distingu�es.

4.1.1.1 Essais quasi{statiques

Les essais quasi{statiques sont r�ealis�es �a vitesse su�samment lente pour que les forces d'inerties
et d'amortissement visqueux soient consid�er�ees n�egligeables. Si cela permet de simpli�er la
r�ealisation des essais, leur pertinence vis{�a{vis du comportement sous sollicitations sismiques
(dynamiques) doit être justi��ee. Il s'agit donc de v�eri�er que la vitesse de chargement ne modi�e
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pas la raideur de l'�el�ement test�e. N�eanmoins, bien que les �etudes en questions pr�esentent dans
la plupart des cas des di�cult�es d'interpr�etation, cette hypoth�ese tend �a être contredite par
la litt�erature. En e�et, rares sont les campagnes d'essais pour lesquelles la vitesse de charge-
ment est le seul param�etre qui varie d'un essai �a l'autre. Dans plusieurs cas, les comparaisons
sont faites sur des essais r�ealis�es pour di��erentes vitesses, mais aussi pour di��erents chargements.

C'est le cas de Soltis et Mtenga (1985), qui ont compar�e les r�eponses quasi{statiques et dy-
namiques d'assemblages clou�es. Les essais quasi{statiques sont monotones croissants et les essais
dynamiques sont cycliques �a 1 et 10 Hz. L'historique de chargement cyclique est particulier,
car il r�ep�ete 40 cycle �a chaque niveau d'amplitude (0 ; 76, 1; 52, 2; 54 et 3; 81 mm). L'ensemble
des essais est r�ealis�e en d�eplacements impos�es. On observe que sous chargement dynamique,
la r�esistance des assemblages est l�eg�erement plus �elev�ee qu'en quasi{statique, ce qui tend �a
montrer l'inuence de la vitesse de chargement. N�eanmoins, il est di�cile de d�eterminer si
l'endommagement, dû �a la forte r�ep�etition de cycles de petites amplitudes (3; 81 mm maximum,
ce qui correspond toujours �a la partie pr�e{pic des essais monotones), est important ou non.
Comme les essais cycliques dynamiques (qui activent une certaine part d'endommagement due
�a la r�ep�etition des cycles), sont compar�es �a des essais quasi{statiques monotones (qui n'activent
pas d'endommagement dû �a la r�ep�etition des cycles), les conclusions que l'on peut tirer de ces
r�esultats sont limit�ees. Malgr�e cela, cette �etude est g�en�eralement utilis�ee dans la litt�erature pour
justi�er le fait que la vitesse de chargement n'a pas d'inuence sur le comportement d'un �el�ement
de structure �a ossature en bois. Cette a�rmation, qui ne tient pas compte des ph�enom�enes
d'endommagement cycliques, nous parâ�t erron�ee. Hiraiet al. (2012) pr�esentent une �etude com-
parable, si ce n'est que les essais dynamiques sont r�ealis�es sur table vibrante. Les assemblages
clou�es sont compos�es de deux �el�ements en bois, l'un �x�e �a la table, l'autre �a un chariot roulant sur
la table et portant une masse. Les conclusions sont similaires �a celles de Soltis et Mtenga (1985).

(a) Essais monotones sur assemblages clou�es (Girhammar et
Anderson, 1988)

(b) Essais monotone lent et cyclique rapide sur mur
(Dinehart et Shenton, 1998)

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

Girhammar et Anderson (1988) proposent aussi une �etude sur des assemblages clou�es. Tous
les essais sont r�ealis�es en d�eplacements impos�es sous chargement monotone croissant, et la seule
variable est la vitesse de chargement (de 1; 25 mm/s �a 1 ; 25 m/s). Pour chaque vitesse, les essais
sont r�ep�et�es 10 fois. Il est mis en �evidence que la vitesse de chargement inuence la capacit�e
portante du bois et n'inuence pas le comportement en exion des pointes (�gure 4.1.a). Le com-
portement visco{�elastique du bois permet d'expliquer ce ph�enom�ene. A l'�echelle de l'assemblage,
la force maximale est en moyenne 25 % plus grande �a 1; 25 m/s qu'�a 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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clou�e, ces r�esultats tendent aussi �a con�rmer que les ph�enom�enes d'endommagement cycliques
discut�es ci{dessus, pour l'�etude de Soltis et Mtenga (1985), ont une inuence non n�egligeable.

Yamaguchi et al. (2000) proposent une �etude de l'inuence de la vitesse de chargement sur
des murs de contreventement. Des essais monotones croissants, cycliques et dynamiques sont
r�ealis�es. Ils con�rment une inuence de la vitesse sur le comportement des murs, notamment en
cyclique o�u l'on retrouve un �ecart de 25 % entre les essais lents (pas �a pas) et rapides 20 mm/s.
Les essais sont peu ou pas r�ep�et�es (1 seul essai cyclique lent), ce qui, du fait de l'importante vari-
abilit�e exp�erimentale, limite les conclusions que l'on peut en tirer. N�eanmoins, d'autres �etudes
comparant des essais monotones croissants quasi{statiques �a des essais cycliques dynamiques
(Dinehart et Shenton, 1998), ou dynamiques avec acc�el�erogramme r�eel (Durhamet al., 2001),
montrent que les e�orts maximaux sont du même ordre de grandeur (�gure 4.1.b). Ceci malgr�e
le fait que les essais dynamiques occasionnent des endommagements (dus �a la r�ep�etition des
cycles) que n'engendrent pas les essais monotones.

La vitesse de chargement semble donc être un param�etre inuen�cant le comportement des
assemblages par connecteur m�etallique ou des �el�ements de structure. Malgr�e tout, les essais
quasi{statiques sont beaucoup utilis�es. En e�et, bien que les niveaux d'e�orts soient un peu
plus faibles en quasi{statique, ce type d'essais permet de connâ�tre le comportement approch�e
d'un �el�ement, beaucoup plus facilement que son comportement e�ectif en dynamique. Il est
important de pr�eciser que malgr�e les �etudes mentionn�ees ci{dessus, il est couramment admis
dans la litt�erature que la vitesse de chargement n'inuence pas le comportement des �el�ements
test�es. Ce point est particuli�erement visible dans les �etudes de murs de contreventement cou-
plant l'exp�erimental et le num�erique (cf. x4.2, p 72).

Dans le cadre d'�etude du comportement parasismique d'�el�ements de structure ou de struc-
tures �a ossature en bois, on distingue deux types d'essais quasi{statiques : les essais monotones
croissants et les essais cycliques. Ils sont d�etaill�es dans les paragraphes suivants.

Essais monotones croissants
Il s'agit d'essais sous chargement strictement croissant �a vitesse monotone, g�en�eralement jusqu'�a
rupture du sp�ecimen test�e. Par abus de langage, on fait parfois r�ef�erence dans ce document �a
ces essais sous le terme d'essais push{over. Ce type d'essais est le plus simple �a mettre en place
et fournit des informations importantes sur les niveaux d'e�orts et de d�eplacements admissibles
par le syst�eme, ainsi que sur son comportement (non lin�earit�e). D'un point de vue normatif,
des m�ethodes 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 m�ethodes incluent chacune
un cycle de d�echarge/charge (entre 40 et 10 % de la charge maximale), a�n de mieux appr�ecier
le comportement du syst�eme pour des niveaux de charges tr�es 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 syst�eme. Ils permettent aussi la d�etermination de la limite �elastique dy

et du d�eplacement ultime du , sous r�eserve de d�e�nir une m�ethode de d�etermination de ces
param�etres. On notera que du point de vue des Eurocodes,dy est le glissement limite et du

le glissement ultime. L'allure caract�eristique des courbes force{d�eplacement d'essais monotones
pour des assemblages �a connecteurs m�etalliques ou des �el�ements de structure �a ossature bois a
�et�e pr�esent�ee au x3.2 (p 49). On en retient les deux points suivants :

� Il n'y a pas de seuil de plasticit�e nettement d�e�ni. Le passage d'une zone de d�eformation
�elastique �a une d�eformation plastique est progressif, la d�etermination de la limite �elastique
est donc particuli�erement ardue. On trouve dans la litt�erature plusieurs m�ethodes visant
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au calcul de dy , on peut citer celles de Karacabeyli (Karacabeyli et Ceccotti, 1996), du
CEN (NF EN 12512, 2002), du CSIRO (CSIRO, 1996), la m�ethode Equivalent Energy
Elastic-Plastic (EEEP) (ASTM E 2126, 2007), ou encore celle de Yasumura (Yasumura
et Kawai, 1997). Une �etude comparative a �et�e r�ealis�ee par Munoz et al. (2008), elle
montre que les m�ethodes produisent des r�esultats tr�es disparates. Bien que la m�ethode de
Yasumura semble fournir les r�esultats les plus coh�erents, les auteurs ne se prononcent pas
sur le choix d'une m�ethode, du fait du volume de donn�ees relativement faible.

� Le caract�ere ductile des syst�emes �etudi�es engendre une partie post-pic peu marqu�ee par
la perte d'e�ort. Le même type de probl�eme que pour dy se pose alors pourdu . Ce sujet
est beaucoup moins trait�e dans la litt�erature. On mentionne tout de même la m�ethode
d'essai ISO 21581 (2010) qui fournit deux m�ethodes de d�etermination dedu . La premi�ere
s'int�eresse aux cas de rupture fragile (peu fr�equent pour des �el�ements de structures �a
ossature en bois) en d�e�nissant du comme le d�eplacement �a la rupture. La deuxi�eme �xe
un crit�ere de 20 % de perte de r�esistance en partie post-pic,du vaut le d�eplacement �a ce
niveau d'e�ort. Les valeurs de du sont g�en�eralement assez variables, car les sp�ecimens sont
charg�es �a l'extrême, ce qui "active" toutes les variabilit�es.

Dans le cadre de l'�etude du comportement parasismique d'un syst�eme, les essais monotones
ne peuvent être vus que comme une premi�ere approche, permettant d'appr�ehender un com-
portement et des niveaux d'e�orts mal connus. Sous sollicitations sismiques, un syst�eme oscille
autour de son �equilibre statique, en suivant un mouvement cyclique altern�e. Le paragraphe suiv-
ant aborde donc les essais cycliques, qui de fait sont tr�es r�epandus dans les �etudes parasismiques
exp�erimentales.

Essais cycliques
Les essais cycliques permettent d'obtenir des informations plus compl�etes qu'en push-over, no-
tamment au niveau des ph�enom�enes 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 di��erences
importantes. La premi�ere est la vitesse de chargement, d�ej�a abord�ee en pr�eambule de cette par-
tie. Le seconde concerne les "trajets" ou "historiques" de chargement, c'est-�a-dire l'�evolution du
d�eplacement impos�e au sp�ecimen en fonction du temps. Sous sollicitations sismiques, l'�evolution
d�eplacement{temps d'un syst�eme est li�ee �a l'acc�el�erogramme d'entr�ee, qui est al�eatoire et pr�esente
des cycles d'amplitudes et de fr�equences qui varient continuellement. De plus, cette �evolution est
propre �a chaque s�eisme. Plutôt que de reproduire des historiques de chargement repr�esentatifs
d'un s�eisme particulier, on construit des chargements moins complexes mais permettant tout de
même d'observer les di��erents ph�enom�enes d'endommagement qui apparâ�tront lors d'un s�eisme.

De nombreux historiques de chargement cyclique sont propos�es dans la litt�erature et dans
les m�ethodes d'essai r�eglementaire, on peut mentionner les plus fr�equemment rencontr�es : 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�e par Heet al. (1998). Dans tous les cas,
il s'agit de r�ep�eter x fois des cycles d'amplitudesy, avec en g�en�eral 1 < x < 3 et y valant
successivement des pourcentages croissants d'une grandeur de r�ef�erence. Un cycle consiste, �a
partir d'un d�eplacement nul, �a atteindre le d�eplacement y dans un sens (on notera alorsd = y),
puis dans le sens oppos�e (d = � y) et �a revenir �a d�eplacement nul. Le tableau 4.1 pr�esente
pour deux historiques de chargement (CEN et ISO) le nombre de cycles et le pourcentage de
la grandeur de r�ef�erence (respectivement dy et du). La �gure 4.2.a pr�esente un exemple des
deux chargements engendr�es par les m�ethodes CEN et ISO. On observe que le chargement ISO
propose une �evolution plus progressive des amplitudes, même si les deux chargements restent
relativement similaires.
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EN 12512 ISO 21581
Pas Nbr Cycle % de dy Nbr Cycle % de du

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 d�eplacement{temps (b) R�eponses : �Evolution force{d�eplacement

Figure 4.2: Comparaison exp�erimentale de deux historiques de chargement sur un mur

La �gure 4.2.b pr�esente les r�eponses exp�erimentales du syst�eme (il s'agit ici d'un mur
de contreventement) pour chacun des chargements. En gardant �a l'esprit que la variabilit�e
exp�erimentale est importante, on peut tout de même observer que le chargement CEN entrâ�ne
une perte de r�esistance brutale entre le premier et le deuxi�eme cycle �a chaque amplitude. Ce
n'est pas le cas pour le chargement ISO, qui pr�esente en revanche un nombre plus �elev�e de cycles
pour atteindre chaque amplitude. Ces deux ph�enom�enes semblent ici s'�equilibrer de mani�ere �a
produire des ruptures �a des d�eplacements �equivalents. Il est clair que la r�eponse d'un �el�ement
de structures �a ossature en bois est d�ependante de l'historique de chargement, comme le con-
cluent Gatto et Uang (2003), apr�es comparaisons exp�erimentales des protocoles CUREE, CEN
Near-Fault, ISO et SPD. Ces chargements n'�etant de toute mani�ere pas repr�esentatifs d'un com-
portement sismique, ce point n'est pas primordial, il s'agit en fait de s'assurer que les di��erents
ph�enom�enes d'endommagement qui se produiront lors d'un s�eisme soient observables. Les deux
historiques de chargement compar�es ci-dessus permettent cela, car le nombre de cycles jusqu'�a
rupture n'est ni trop faible (3 ou 4 cycles ne permettraient pas de bien observer les ph�enom�enes
d'endommagement), ni trop fort (une cinquantaine de cycles entraineraient une rupture en fa-
tigue pr�ematur�ee). Sous chargement sismique, un syst�eme subira �enorm�ement de cycles de
petites amplitudes pour quelques cycles de grandes amplitudes, Heet al. (1998) insistent donc
sur le fait que dans un but d'�evaluation des �el�ements de structures �a ossature en bois, les essais
cycliques sont tr�es s�ecuritaires.
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4.1.1.2 Essais pseudo{dynamiques

Les essais pseudo{dynamiques, comme leur nom l'indique, sont un interm�ediaire entre les es-
sais quasi{statiques et dynamiques. Ils sont r�ealis�es 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 ph�enom�enes dynamiques que sont les forces d'inertie et
d'amortissement visqueux. Ensuite, il s'agit d'une approche couplant un essai exp�erimental et
un mod�ele num�erique. La mise en place du sp�ecimen sur le banc d'essai est similaire aux essais
quasi{statiques. La di��erence tient dans la commande du ou des v�erins hydrauliques, qui est
d�e�nie �a partir du mod�ele num�erique. Celui-ci permet de calculer et de prendre en compte les
ph�enom�enes dynamiques. Un essai se d�eroule de la mani�ere suivante (on noten l'indice des pas
de temps) :

� Le mod�ele num�erique r�ecup�ere les valeurs des e�orts F n mesur�es sur le sp�ecimen.

� A partir de F n et de an+1 (l'acc�el�eration en entr�ee), le mod�ele r�esout l'�equation de la
dynamique (cf. x1.2.1, p 28) et fournit la valeur du d�eplacement dn+1 .

� Le d�eplacement dn+1 est appliqu�e au sp�ecimen.

L'approche pseudo{dynamique permet donc d'�evaluer le comportement du sp�ecimen sous
chargement sismique, ce qui est fondamentalement di��erent des essais quasi{statiques. Les es-
sais dynamiques (voir paragraphe suivant) permettent aussi d'obtenir ce type de r�esultats, mais
pour des coûts beaucoup plus importants. La mise en place des essais pseudo{dynamiques est
toutefois relativement complexe, et n�ecessite une bonne mâ�trise des approches exp�erimentales
et num�eriques. Les r�esultats sont ainsi conditionn�es par la qualit�e du mod�ele num�erique, cens�e
repr�esenter les ph�enom�enes dynamiques qui n'ont pas lieu dans le sp�ecimen, du fait de la faible
vitesse de chargement.

4.1.1.3 Essais dynamiques

Les essais dynamiques visent �a soumettre un sp�ecimen �a une sollicitation sismique, de mani�ere �a
reproduire le comportement de celui-ci lors d'un s�eisme r�eel. Les moyens d'essais sont cons�equents
et coûteux, car il s'agit de tables vibrantes capables de porter une structure de g�enie civil et de
se mouvoir avec rapidit�e et pr�ecision, a�n de simuler un tremblement de terre. Les principales
caract�eristiques des tables vibrantes sont leur taille, leur nombre deddl, leur masse utile, leur
course maximale et leur fr�equence maximale. On observe dans les paragraphes suivants trois
aspects particuliers concernant des essais dynamiques, �a savoir la s�election de signaux d'entr�ee,
le d�eroulement des essais et les moyens de mesures utilis�es.

Acc�el�erogramme
Si un essai dynamique permet de tester un sp�ecimen sous sollicitations sismiques de mani�ere plus
r�ealiste que les essais quasi{statiques, il n'est reste pas moins un probl�eme majeur : les actions
sismiques sont fortement al�eatoires, de sorte que chaque s�eisme est unique. Le choix d'un signal
est donc une �etape cruciale, et fait appel �a la sismologie. Les di��erents types d'acc�el�erogrammes
(�evolution acc�el�eration{temps au niveau du sol) ont �et�e abord�es au x2.3.1 (p 40). Une fois le
signal s�electionn�e, il est fr�equent de le modi�er �a l'aide d'un coe�cient d'ampli�cation � , tel que
le signal e�ectivement impos�e �a la table vibrante soit �egal �a � � a(t), aveca(t) l'acc�el�erogramme.
Cela permet par exemple de passer un signal de faible amplitude pour observer le comportement
dynamique du sp�ecimen, puis un signal de plus forte amplitude a�n d'engendrer sa ruine. Le
choix des acc�el�erogrammes est de plus inuenc�e par le nombre d'essais r�ealisables. On a vu
dans la partie concernant la r�eglementation que les m�ethodes de dimensionnement par analyse
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temporelle (dynamique) doivent être r�ealis�ees pour au moins 3 acc�el�erogrammes distincts. Cela
a�n de couvrir un minimum de possibilit�es quant au contenu des acc�el�erogrammes. N�eanmoins,
plusieurs �etudes montrent que pour un sc�enario �x�e, le nombre d'acc�el�erogrammes synth�etiques
�a envisager pour assurer la convergence de la moyenne des indicateurs sismiques (Peak Ground
Acceleration, intensit�e d'Arias, etc.) est bien plus �elev�e, de l'ordre de 10 �a 30 selon les indicateurs
et les sc�enarios (Humbert (2010), Viallet et Humbert (2007), Pousseet al. (2006)).

On peut distinguer deux approches principales menant �a des essais dynamiques :

� Validation : Elle consiste �a valider le sp�ecimen vis{�a{vis du risque sismique, c'est{�a{dire
�a v�eri�er qu'il r�esiste bien �a un niveau de risque sismique d�e�ni.

� �Etude : Elle consiste �a r�ealiser ces essais pour observer le comportement dynamique des
sp�ecimens, mais aussi, dans la plupart des cas, �a valider un mod�ele num�erique.

C'est la seconde approche que l'on retrouve largement dans la litt�erature. Le nombre
d'essais n'�etant jamais tr�es �elev�e (1 ou 2 la plupart du temps), les acc�el�erogrammes naturels
sont privil�egi�es car d�ej�a disponibles. Les signaux les plus fr�equemment utilis�es 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), Christovasiliset al. (2008) ou Li et al. (2012b). Ce
n'est que pour des �etudes num�eriques qu'un plus grand nombre d'acc�el�erogrammes est n�ecessaire,
Ceccotti et Sandhaas (2010) utilisent ainsi 8 acc�el�erogrammes naturels alors que Sch•adle et Blass
(2010) compl�etent ses 9 acc�el�erogrammes naturels par 10 synth�etiques.

D�eroulement des essais
Dans une approche de validation, le d�eroulement consiste simplement �a soumettre le sp�ecimen �a
l'acc�el�erogramme s�electionn�e et �a v�eri�er son �etat a posteriori. L'approche d'�etude est plus com-
plexe, car a�n d'obtenir un maximum d'informations, un sp�ecimen est soumis �a une succession
d'acc�el�erogrammes. Dans la plupart des cas, il s'agit du même acc�el�erogramme qui est r�ep�et�e �a
des ampli�cations di��erentes. De plus, les modes propres du sp�ecimen sont mesurables en le sol-
licitant par un bruit blanc, c'est-�a-dire une sollicitation �a petites amplitudes couvrant l'ensemble
de la bande de fr�equences. Di��erentes m�ethodes permettent d'estimer le taux d'amortissement,
par exemple la m�ethode d'a�aiblissement (d�ecr�ement logarithmique (Paultre, 2005)) sur la
r�eponse du sp�ecimen en r�egime libre. La table vibrante met en mouvement le sp�ecimen puis se
bloque de mani�ere nette, les forces d'inertie entrâ�nent alors le sp�ecimen dans un mouvement
d'oscillations libres alors que les forces d'amortissement r�eduisent progressivement l'amplitude
des oscillations jusqu'�a un retour �a l'�equilibre statique.

Moyens de mesure
Les acc�el�erom�etres sont des capteurs particuli�erement adapt�es aux mesures lors d'essais dy-
namiques. D'abord, ils permettent la mesure de l'acc�el�eration (dont on d�eduit la vitesse et le
d�eplacement). Ensuite ils ne n�ecessitent pas de point �xe de r�ef�erence, au contraire d'un capteur
de d�eplacement de type LVDT (Linear Variable Di�erential Transformer , capteur �electrique
de d�eplacement lin�eaire). Cette facilit�e d'utilisation est un atout vis-�a-vis d'une �xation sur
un sp�ecimen, lui même d�ej�a positionn�e sur une table vibrante. N�eanmoins, les capteurs de
d�eplacement n'en sont pas moins utilisables, de mani�ere par exemple �a compl�eter les donn�ees
en des points de mesures faciles d'acc�es.

4.1.2 �Echelles �etudi�ees

On s'int�eresse dans cette partie aux r�esultats et conclusions issues des di��erentes �etudes exp�eri-
mentales d�ecrites dans la litt�erature. Pour plus de lisibilit�e, les trois �echelles d'�etudes des
structures �a ossatures en bois sont distingu�ees.
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4.1.2.1 Connecteurs m�etalliques

L'analyse des essais exp�erimentaux sur connecteurs m�etalliques retient g�en�eralement assez peu
l'attention des auteurs, car ces essais sont dans la majorit�e des cas destin�es �a fournir des donn�ees
d'entr�ee �a un mod�ele num�erique d'�el�ement de structure. Les �etudes param�etriques, visant �a
identi�er l'inuence des nombreux param�etres sur le comportement des assemblages, sont ainsi
rarement entreprises. De plus, seules les pointes de contreventement, utilis�ees dans les murs
pour lier les panneaux �a l'ossature, sont r�eellement l'objet de tests, du fait leur grande inuence
sur le comportement des murs. Il convient donc d'insister sur le travail r�ealis�e dans le cadre
du projet CUREE (Consortium of Universities for Research in Earthquake Engineering), en
particulier l'�etude de Fonseca et al. (2002). Dans le but d'obtenir une importante base de
donn�ees sur le comportement des connecteurs m�etalliques, de nombreux essais en push-over et
en cyclique ont �et�e r�ealis�es 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 densit�e
et l'�epaisseur des panneaux, l'orientation des �bres du bois par rapport aux sollicitations, la
longueur de p�en�etration des connecteurs, la p�en�etration de la tête des pointes dans les panneaux
et la distance au bord. Malgr�e le nombre important de con�gurations di��erentes, le nombre
�elev�e de variables limite l'analyse de l'inuence de chacune d'elles. Ainsi, aucune conclusion
sur l'e�et du type de connecteur, du diam�etre des pointes, de la longueur de p�en�etration, de
la densit�e des panneaux ou de leur �epaisseur ne peut être retenue. Les r�esultats montrent que
l'e�et de la direction de chargement par rapport aux �bres du bois est n�egligeable, ce qui rejoint
l'Eurocode 5 (NF EN 1995-1-1, 2005) qui ne prend pas en compte l'angle de chargement pour
des pointes de moins de 8 mm de diam�etre. Les deux variables restantes montrent en revanche
une inuence 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 colin�eaire �a la direction de cette distance,
seul une faible zone du panneau est charg�ee de transmettre l'e�ort. Ainsi, pour de faibles
distances au bord, une ruine pr�ecoce des assemblages peut se produire par rupture fragile
du panneau (�gure 4.3.b). Les essais ont �et�e r�ealis�es pour 3; 2 < db < 50 mm. La force
r�esistante maximale des assemblages est du même ordre de grandeur pourdb > 10 mm,
et diminue fortement pour db < 10 mm. Pour db = 3 ; 2 mm, cette force vaut �a peine
50 % de celle �a 50 mm.

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

Figure 4.3: Inuence de la distance au bord

� Overdrive : Il s'agit du terme anglais d�esignant l'enfoncement de la tête d'une pointe dans
le bois. La tête d'une pointe ne doit normalement pas p�en�etrer le bois, mais un charpentier
trop �energique ou une pointeuse mal r�egl�ee tend �a rendre ce ph�enom�ene assez courant. Or la
r�esistance de l'assemblage d�epend en partie de la longueur du connecteur dans le panneau,
c'est-�a-dire, normalement, l'�epaisseur du panneau. Une pointe enoverdrive engendre donc
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un assemblage moins r�esistant. Jones et Fonseca (2001) montre que la r�eduction d'e�ort
est proportionnelle �a la profondeur de l'overdrive et Zacher et Gray (1989) a�rme qu'en
dynamique, les pointes enoverdrive pr�esentent des ruptures pr�ecoces.

Il convient de conclure cette partie sur les �etudes exp�erimentales au niveau des connecteurs
sur les modes de d�eformation et de rupture des pointes. La th�eorie de calcul de ces assemblages
(Johansen, 1949) d�ecrit trois modes de d�eformation : l'�ecrasement du bois, une rotule plastique
(�gure 4.4.a) ou deux rotules plastiques (�gure 4.4.b) de la tige m�etallique (pointe, vis ou agrafe).
Le terme rotule plastique d�ecrit la d�eformation plastique de la tige d'acier, g�en�eralement en un
endroit tr�es localis�e de la pointe. �Etant donn�e les diam�etres relativement faibles couramment
utilis�es pour les pointes de contreventement, les modes de d�eformation sont g�en�eralement d'une
ou deux rotules plastiques, ce qui doit permettre une bonne dissipation d'�energie. Les essais
exp�erimentaux montrent n�eanmoins des ph�enom�enes suppl�ementaires, qui accompagnent les
d�eformations plastiques de la tige :

� Arrachement : Il s'agit de l'arrachement progressif de la pointe depuis le montant en
bois. Se produisant �a grands d�eplacements, ce ph�enom�ene peut conduire �a une ruine de
l'assemblage.

� P�en�etration : Il s'agit de la p�en�etration de la tête de la pointe dans le bois. Se pro-
duisant aussi �a d�eplacements relativement importants, cela peut conduire �a une ruine de
l'assemblage si la tête de la pointe traverse compl�etement le panneau.

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

Figure 4.4: D�eformation d'une pointe (He et al., 1998)

En plus des modes de rupture �evoqu�es ci{dessus, Gatto et Uang (2003) et Heet al. (1998)
mentionnent le mode de rupture par fatigue du connecteur lors d'essais cycliques. Ce dernier
est tr�es fr�equemment observ�e lors d'essais exp�erimentaux sur les connecteurs, mais aussi lors
d'essais dynamiques sur des murs de contreventement (Dujicet al., 2004).

4.1.2.2 �El�ements de structure

Les essais sur les murs de contreventement sont de loin les plus repr�esent�es dans la litt�erature.
Pas moins d'une trentaine d'�etude ont �et�e r�epertori�ees par de Lindt (2004). Comme pour les
essais sur connecteurs, les essais murs sont g�en�eralement r�ealis�es dans le cadre d'une approche
couplant l'exp�erience �a la mod�elisation num�erique, et ne font ainsi pas souvent l'objet d'une anal-
yse approfondie. Parmi les autres �el�ements de structure, les planchers sont l'objet de quelques
essais exp�erimentaux, alors que les essais sur �el�ements de toiture sont tr�es rares.

Murs de contreventement
Les murs de contreventement sont g�en�eralement l'objet de chargements quasi{statiques. Les
principaux param�etres �etudi�es de mani�ere exp�erimentale concernent la distance entre les pointes
de contreventement, le chargement vertical et l'ancrage au sol.
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� Couturage : Le couturage est la distance entre les pointes de contreventement le long du
contour des panneaux. G�en�eralement de 150 mm, cette distance peut être r�eduite pour
renforcer la r�esistance du mur. C'est ce que v�eri�e Premov et Kuhta (2009), en utilisant
des essais exp�erimentaux pour valider une m�ethode de calcul num�erique.

� Chargement vertical : Ce chargement est fr�equemment mis en place a�n de reproduire
les descentes de charges que les murs transmettent en conditions r�eelles. L'e�et de ce
chargement sur le comportement du mur peut être important. N�eanmoins, c'est la combi-
naison du chargement vertical et du type d'ancrage ext�erieur qui a r�eellement une inuence
sur le comportement du mur. On aborde donc ces deux aspects dans le point suivant.

� Ancrage ext�erieur : Il s'agit du connecteur m�etallique reliant les montants ext�erieurs des
murs aux fondations. Dans un mur sollicit�e en cisaillement, l'un des montants ext�erieurs
est soumis �a une contrainte de compression et l'autre �a une contrainte de traction. A
l'extr�emit�e inf�erieure de ce dernier, un connecteur m�etallique doit empêcher le soul�evement
du montant, c'est-�a-dire la s�eparation entre le montant et la traverse basse. Le chargement
vertical entre alors en jeu, car il sollicite l'ensemble des montants en compression. De fait,
un ancrage ext�erieur r�esistant sera n�ecessaire 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 compr�ehension de l'importance des ancrages ext�erieurs, on peut se
r�ef�erer �a la d�ecomposition des types de d�eformation illustr�ee �gure 3.2 (p 49). Les r�esultats
exp�erimentaux montrent que les comportements en cisaillement et en exion sont ind�ependants
des charges verticales et des ancrages au sol. En revanche, ces derniers inuencent grandement
le mouvement de corps solide, d'o�u un possible e�et sur le comportement global du mur.

Figure 4.5: Essais dynamiques
avec ossature articul�ee

Les essais dynamiques sur mur de contreventement sont
assez peu nombreux dans la litt�erature. La capacit�e des
tables vibrantes �a tester des structures enti�eres en est sans
doute une des raisons principales. Les campagnes d'essais
dynamiques sur murs de contreventement pr�esent�es dans la
litt�erature sont toutes, �a notre connaissance, bas�ees sur le
principe d'une ossature m�etallique articul�ee ( moving frame).
Comme le sch�ematise la �gure 4.5, l'ossature articul�ee 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 articul�ee. Ceux qui ne sollicitent le
mur que par les forces d'inertie et ceux qui, par un syst�eme de
câbles tendus entre la table et le sommet du mur, simule aussi
un chargement vertical sur le mur. L�a encore, il n'est pas
propos�e d'analyse d�etaill�e des r�esultats d'essais, les �etudes
�etant avant tout destin�ees �a valider un mod�ele num�erique (Stewart (1987) et Dolan (1989)) ou
�a comparer di��erents types de chargement (Yamaguchi et al. (2000) et Durham et al. (2001)).

Plancher
Dans beaucoup d'�etudes sur le comportement parasismique des bâtiments �a ossature en bois,
les planchers sont consid�er�es comme �etant tr�es voir in�niment rigides. De fait, les essais
exp�erimentaux sur ces syst�emes sont peu nombreux. On mentionnera tout de même Yasumura
et al. (2004), qui pr�esentent des essais pseudo{dynamiques sur un plancher reposant sur deux
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murs et avec une charge appliqu�ee en un seul coin. Les r�esultats con�rment le retour d'exp�erience
post-sismique du s�eisme de Hyogo-Ken Nambu (Kobe, 1995), en montrant que les planchers clas-
siques japonais sont peu rigides. Cela empêche une bonne distribution des e�orts sur les murs
inf�erieurs, ce qui conduit �a d'importantes concentrations de contraintes en certains points de la
structure. Une �etude particuli�erement compl�ete est propos�ee par Filiatrault et al. (2002a). Les
param�etres tels que le couturage, le blocage des panneaux aux extr�emit�es et l'utilisation de colle
sont �etudi�es exp�erimentalement. L'e�et du couturage et du collage est peu signi�catif, car les
contacts entre les panneaux jouent un rôle important. En revanche, le blocage des panneaux sur
le contour renforce consid�erablement le plancher.

Toiture
Beaucoup d'�etudes sur le comportement des toitures s'int�eressent �a leur comportement sous
charges verticales. Les �etudes sous chargements horizontaux sont plus rares. Ce point n'�etant
pas l'objectif premier de cette th�ese, on renvoie le lecteur int�eress�e aux travaux de Humbert
(2010) et Davenneet al. (2011).

4.1.2.3 Structure

A l'�echelle d'une structure, le nombre d'essais exp�erimentaux est relativement limit�e. Il s'agit
dans la majorit�e des cas d'essais dynamiques sur table vibrante, puisqu'il "su�t" de construire
la structure sur la table. Il existe n�eanmoins 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 d�emarche exp�erimentale origi-
nale. Une maison d'un niveau en forme de L repose sur des capteurs de force (mesures tri{
dimensionnelles). Un v�erin permet d'appliquer un chargement en un point donn�e de la structure
et les transferts d'e�orts jusqu'au sol (capteurs), peuvent être �etudi�es. Le support du v�erin est
pr�evu de mani�ere �a être facilement d�eplac�e, ceci a�n d'appliquer son chargement en di��erents
points de la structure. D'abord limit�ee au domaine �elastique, l'�etude consiste �a r�ealiser un essai
cyclique jusqu'�a rupture. La charge est appliqu�ee par deux v�erins en haut des murs, l'un �a
l'extr�emit�e et l'autre au milieu d'un des murs, de fa�con �a forcer une torsion de la structure.
L'�evolution force{d�eplacement de cet essai est d'ailleurs reprise �gure 3.1.c (p 48). Les r�esultats
de cet essai sont riches en informations :

� Les ph�enom�enes de transfert d'e�orts par la toiture sont importants, et permettent de
distribuer une part non n�egligeable d'e�orts �a l'oppos�e du point de chargement.

� Le diaphragme horizontal form�e par la toiture se d�eforme de l'ordre de 15 mm (sur une
longueur de 11 m). Dans le même temps, les murs se d�eforment de 120 mm au point de
chargement �a 40 mm �a l'oppos�e. Le diaphragme horizontal est donc, dans ce cas, rigide
par rapport aux murs.

� L'estimation de l'�evolution force{d�eplacement du diaphragme horizontal montre un com-
portement fortement non lin�eaire, comparable �a celle d'un mur avec des boucles d'hyst�er�esis
plus pinc�ees. D'un point de vue sismique, cela se traduit par une dissipation d'�energie qui
peut être int�eressante.

� La non{sym�etrie de la maison entrâ�ne des d�eplacements non n�egligeables dans la direction
orthogonale au chargement. Pour un d�eplacement de chargement dans la directionX de
120 mm, le d�eplacement 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 structures �a ossature en bois
dans la litt�erature (Kawai (1998), Jones et Fonseca (2001), Richardet al. (2003), Yasumura
et al. (2004), Yasumura et al. (2006)). On peut envisager deux raisons �a cela : d'abord la
complexit�e du comportement des �el�ements de structure, ou des structures �a ossature en bois, rend
le d�eveloppement d'un mod�ele num�erique, qui soit �a la fois rapide et pr�ecis, relativement di�cile.
Ensuite, la l�eg�eret�e des ossatures en bois favorise, par rapport �a d'autres types de mat�eriaux de
construction, leur mise en place sur des tables vibrantes pour des essais dynamiques.

Essais dynamiques
Les campagnes d'essais exp�erimentaux dynamiques sur des bâtiments �a ossature en bois ne
fournissent g�en�eralement pas beaucoup de d�etails 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 d�eplacements aux limites r�eglementaires (Filia-
trault et al., 2002a), d'�evaluer l'inuence des �el�ements non structuraux (Fischer et al., 2001) ou
encore de valider une mod�elisation num�erique (Folz et Filiatrault, 2004b). Certains essais ont
n�eanmoins mis en �evidence le ph�enom�ene de torsion pour les bâtiments poss�edant une grande
ouverture au rez{de{chauss�ee (Mosalamet al., 2003), ou encore le fait qu'un bâtiment con�cu
de mani�ere sym�etrique peut être sujet �a un ph�enom�ene 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
structure �a ossature en bois. En e�et, �a l'�echelle de l'ouvrage, la masse des murs est n�egligeable
(un mur de 2; 4 m de longueur p�ese une centaine de kilogrammes, dans un bâtiment en R+1,
l'ordre de grandeur de la charge qu'il supporte est de 3000 kg). Cette concentration des masses
tend �a r�eduire le nombre de degr�es de libert�e ( ddl) e�ectifs de la structure, et donc r�eduire son
nombre de modes propres. Pour des bâtiments de faible hauteur (un ou deux niveaux), le mode
fondamental est donc dominant (Cameloet al., 2002). Un essai sur une structure �a ossature en
bois en R+5 (de Lindt et al., 2010b) montre que la p�eriode fondamentale tend �a augmenter avec
la hauteur (ce qui est attendu), mais ne fournit pas d'informations sur les autres modes de la
structure.

4.2 �Etudes num�eriques

L'analyse num�erique d'une structure �a ossature en bois sous sollicitations sismiques est un do-
maine relativement complexe, notamment du fait de la multitude d'�el�ements (principalement les
assemblages) participants activement �a son comportement global. La m�ethode de mod�elisation
par approches multi{�echelles, particuli�erement adapt�ee pour traiter ce type de probl�emes, et
les lois de comportement hyst�er�etique d�edi�ees �a la repr�esentation des ph�enom�enes dissipatifs
des structures �a ossature en bois, ont �et�e abord�ees dans le chapitre pr�ec�edent. On pr�esente
dans cette partie les di��erents types de mod�eles et les hypoth�eses de mod�elisation des �etudes
num�eriques de structures �a ossature en bois sous sollicitations sismiques. Pour cela, on distingue
les mod�eles d'�el�ements de structure et de structures enti�eres.

4.2.1 �El�ements de structure

La mod�elisation num�erique d'�el�ements de structure traite en tr�es grande partie des murs de
contreventement, ce qui rejoint la tendance observ�ee pour les essais exp�erimentaux �a cette �echelle.
Les planchers font l'objet de rares �etudes num�eriques, et leur mod�elisation est souvent simpli��ee.
Le cas des toitures est encore moins souvent trait�e, il ne l'est d'ailleurs pas dans cette partie, et
l'on renvoie aux travaux de th�ese de Humbert (2010).
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4.2.1.1 Murs de contreventement

On rappelle que dans le cadre d'une approche multi-�echelles, deux types de mod�eles de murs
de contreventement sont distingu�es : les mod�eles d�etaill�es et les mod�eles simpli��es (�el�ements
macro). Les premiers mod�elisent �nement tout les constituants d'un mur. Ils permettent
l'�etude de ph�enom�enes internes �a un mur mais peuvent être num�eriquement "lourds", ce qui
empêche leur utilisation �a l'�echelle d'une structure. Les �el�ements macro sont simples et par-
faitement adapt�es �a l'�echelle de la structure compl�ete, leur limite �etant a contrario la capacit�e
�a bien mod�eliser le comportement d'un mur dans toute sa complexit�e (cisaillement, exion,
soul�evement des ancrages, comportement hors plan).

Il existe deux approches de mod�elisation pour les mod�eles de murs d�etaill�es. La premi�ere
consiste �a mod�eliser directement tout ce qui constitue le mur dans la r�ealit�e. Ainsi, l'ossature,
les panneaux et les clous sont respectivement mod�elis�es par des �el�ements poutres, des �el�ements
coques ou plaques et des �el�ements non lin�eaires d�evelopp�es particuli�erement pour l'�etude. La
deuxi�eme approche consiste �a utiliser des fonctions de forme pour ramener l'ensemble des e�orts
et des d�eplacements sur un nombre de n�uds r�eduit. Cette approche, plus complexe �a mettre en
place, permet des gains de temps de calcul non n�egligeable. On peut voir cette approche comme
un interm�ediaire entre les mod�eles d�etaill�es "complets" et les mod�eles simpli��es. Ces mod�eles
sont respectivement appel�es "d�etaill�e �n" et "d�etaill�e interm�ediaire" par la suite.

Figure 4.6: Sch�ema d'un mur de contreventement et zoom sur les liaisons P2F, F2F Angle et
F2F Nail
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La �gure 4.6 pr�esente le sch�ema de principe d'un mur de contreventement et permet de
poser des termes largement repris par la suite. Ce mur est compos�e d'une ossature (traverses
et montants), de panneaux et de connecteurs m�etalliques. 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 r�ealis�ees par des pointes, des agrafes ou des vis. Les liaisons entre
�el�ements d'ossature sont r�ealis�ees par des pointes (Frame To Frame Nail : F2F Nail) ou des
pointes plus une �equerre (Frame To Frame Angle: F2F Angle).

Mod�ele d�etaill�e �n
La mod�elisation d�etaill�ee d'un mur de contreventement consiste �a mod�eliser les �el�ements d'ossa-
ture par des �el�ements poutres et les panneaux de contreventement par des �el�ements plaques ou
coques. Un comportement lin�eaire est a�ect�e �a ces �el�ements. Les assemblages par connecteurs
m�etalliques focalisent l'attention dans le domaine parasismique, car ce sont eux qui fournissent
au syst�eme sa capacit�e �a dissiper l'�energie sismique. Ces assemblages sont mod�elis�es par un
�el�ement �a deux n�uds assimilable �a un ressort. Dans le cas des liaisons P2F, cet �el�ement lie
un n�ud de l'ossature �a un n�ud de la plaque et son comportement est d�e�ni par une loi de
comportement hyst�er�etique (cf. 3.2, p 49). Dans le cas des liaisons F2F, il lie les n�uds de
deux �el�ements d'ossature distincts. Deux types de comportement peuvent être a�ect�es �a ces
liaisons. Soit les liaisons sont rotul�ees (Andreason et Tissel (1994), Folz et Filiatrault (2001),
Judd (2005), de Lindt et al. (2010a)), l'�el�ement �a deux n�uds peut alors être remplac�e par
une liaison cin�ematique. Soit les liaisons sont assimil�es �a des ressorts lin�eaires (Gupta et Kuo
(1985), Fulop et al. (2006), Ayoub (2007), Xu et Dolan (2009a)), voir bilin�eaires (Richard, 2001).
Certains mod�eles prennent aussi en compte le contact entre les panneaux, c'est notamment le
cas de Vessbyet al. (2010) dont c'est le sujet d'�etude. Ils montrent que si la distribution des
e�orts internes peut être signi�cativement a�ect�ee par les contacts entre les panneaux (pour des
chargements monotones), l'inuence de ce ph�enom�ene sur la raideur et la capacit�e r�esistante du
mur est n�egligeable. Cette conclusion rejoint celles de Andreason et Tissel (1994) et Richard
(2001), qui ont d'abord mod�elis�e ce ph�enom�ene avant de le retirer de leur mod�ele.

On voit que les di��erents mod�eles d�etaill�es �ns de murs de contreventement sont construits
de mani�eres tr�es similaires. Ce sont donc principalement les lois de comportement hyst�er�etiques
a�ect�ees aux liaisons P2F, qui di��erencient les mod�eles de mur. Un autre aspect joue n�eanmoins
un rôle important, il s'agit des probl�emes induits par l'utilisation d'une loi de comportement
unidirectionnelle pour mod�eliser une pointe dans un mod�ele plan. En e�et, pour chaque liaison
P2F, les noeuds de l'ossature et du panneau poss�edent deux degr�es de libert�e (ddl) en translation.
Une loi unidirectionnelle ne fournit la relation force{d�eplacement que pour 1 ddl, il n'est donc
pas possible de mod�eliser la liaison en utilisant une seule loi. Ainsi, la m�ethode la plus simple
est d'a�ecter deux fois la loi de comportement �a la liaison, une fois pour chaqueddl. La
limite de cette approche est que la force totale dans la liaison est surestim�ee dans les directions
interm�ediaires (quand les d�eplacements selon les deuxddl sont non nuls). Les travaux de Richard
et al. (2002) ont mis en �evidence 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 rep�ere dans lequel d�ecomposer le d�eplacement entre les deux n�uds. En orientant l'un des
axes du rep�ere dans la direction principale, en ayant le deuxi�eme axe orthogonal au premier, le
comportement global de la liaison tend vers le comportement unidirectionnel de la loi. Cette
approche a �et�e utilis�ee ensuite par Judd (2005), qu'il a nomm�e oriented spring pair model.

Mod�ele d�etaill�e interm�ediaire
Cette approche de niveau interm�ediaire est moins utilis�ee que la mod�elisation d�etaill�ee �ne de
mur de contreventement, sans doute �a cause de sa di�cult�e de mise en �uvre. Elle consiste
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�a r�eduire le nombre de n�uds dans le mod�ele a�n de r�eduire la taille de la matrice de raideur
et donc les temps de calcul. Un maillage "all�eg�e" est ainsi cr�e�e, ne comportant que les n�uds
des extr�emit�es des poutres et des coins des plaques. Les n�uds des poutres et des plaques
correspondants aux clous ne sont pas mod�elis�es, en revanche, leur position est connue. A chaque
instant du calcul, les op�erations suivantes sont r�ealis�ees :

� Pour un connecteur i reliant un point de l'ossature �a un point de la plaque, on calcule la
position des points P i

poutre et P i
plaque �a partir des positions des n�uds de la poutre et de

la plaque, ainsi que des fonctions de forme propres �a chaque �el�ement.

� A partir de P i
poutre et P i

plaque et de la loi de comportement a�ect�ee aux assemblages, on
peut calculer la force r�esistante Fi et la raideur de l'assemblageK i .

� L'ensemble desFi est projet�e sur les n�uds du mod�ele par l'interm�ediaire de matrices
de rotation et de fonctions de forme. Il en va de même pour les raideursK i . On a
ainsi "condens�e" l'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 rigidit�e, qui est alors bien plus petite
que si le maillage avait mod�elis�e chaque clou par une liaison entre deux n�uds.

Le processus d�etaill�e ci-dessus est certes relativement compliqu�e �a mettre en �uvre, voir
parfois impossible pour des codes de calcul commerciaux, mais le gain de taille de la matrice
de rigidit�e 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 qu'�a l'�epoque de Richard (2001), le d�eveloppement des moyens
informatiques l'avait contraint �a d�evelopper cette m�ethode. Aujourd'hui, pour un même mur de
contreventement, un calcul avec un maillage d�etaill�e �n est plus rapide que ne l'�etait le calcul avec
un mur d�etaill�e interm�ediaire de Richard. Christovasilis et Filiatrault (2010) et Christovasilis
(2010) ont utilis�e cette approche dans le but d'avoir un mod�ele peu avare en temps de calcul
mais tout de même capable de mod�eliser la exion, le cisaillement, le mouvement de corps
solide dû �a la d�eformation des ancrages ainsi que la exion hors plan du mur. Ce mod�ele est
compar�e �a un mod�ele simpli��e ne mod�elisant que le cisaillement. Sur certains essais, les deux
mod�eles se comportent de mani�ere comparable, sur d'autres, le mod�ele d�etaill�e est plus proche
des r�esultats exp�erimentaux. Malheureusement, l'analyse des ph�enom�enes mis en jeu (ou non),
et donc l'int�erêt de les mod�eliser dans un �el�ement simpli��e ne sont pas abord�es.

Mod�ele simpli��e
Un mod�ele simpli��e est un �el�ement simple capable de rendre compte du comportement d'un
mur de contreventement. Les �el�ements macro les plus simples ne sont capables que de repro-
duire le comportement d'un mur en cisaillement (1 ddl). Dans ce cas, l'�el�ement macro est un
quadrilat�ere compos�e de barres ind�eformables articul�ees �a leurs extr�emit�es. Le comportement
en cisaillement est mod�elis�e une loi de comportement hyst�er�etique dont le d�eplacement est la
di��erence de d�eplacement entre les n�uds hauts et bas de l'�el�ement macro. Ce type d'�el�ement
est de loin le plus utilis�e (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 d'�evolution moment{rotation. Dans ce cas, la loi
est impl�ement�ee dans les liaisons rotules de l'�el�ement macro (Ceccotti et Sandhaas, 2010). Des
mod�eles plus �evolu�es d'�el�ements macro permettent de prendre en compte la exion du mur (dans
son plan). Dans ce cas, l'�el�ement macro est constitu�e de l'ossature bois et des panneaux (li�es
en leurs coins par des rotules) et le comportement en cisaillement est mod�elis�e par des ressorts
diagonaux, qui sont r�egis par la loi de comportement. De cette mani�ere, l'�elasticit�e de l'ossature
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est prise en compte et permet la exion du mur. Cette approche a �et�e utilis�ee par Collins et al.
(2005a). Kasal et Leichti (1992) a aussi d�evelopp�e un mod�ele macro avec ossature, ce qui per-
met d'�etudier le comportement en exion (plan et hors plan), cisaillement, compression et même
torsion.

Les lois de comportement utilis�ees dans les �el�ements macro n�ecessitent des param�etres
d'entr�ee. Le processus de calage n�ecessaire �a l'obtention de ces param�etres peut être fait di-
rectement �a partir d'essais exp�erimentaux ou de r�esultats de simulations num�eriques d'un mur
d�etaill�e. On notera que dans tous les cas, le calage des �el�ements macro se fait �a partir de courbes
force{d�eplacement en cyclique. N�eanmoins, dans de nombreux cas, les �el�ements macro sont en-
suite utilis�es pour des calculs dynamiques alors que la validation en dynamique de ces �el�ements
n'est, �a notre connaissance, jamais abord�ee dans la litt�erature.

4.2.1.2 Planchers

Il est g�en�eralement consid�er�e 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 forc�ement par un mod�ele num�erique, car un mod�ele analytique peut su�re (par exemple
le mod�ele de l'APA (2007)). A notre connaissance, seul Fuenteset al. (2011) proposent un
mod�ele d�etaill�e non lin�eaire de plancher de structure �a ossature en bois. Dans ce mod�ele, les
solives, lisses de châ�nage et entretoises sont repr�esent�ees par des �el�ements poutres et les pan-
neaux par des �el�ements de type plaque. Les connexions entre les panneaux et les membrures
sont mod�elis�ees par des �el�ements poutres, dont les propri�et�es sont calibr�ees pour reproduire
leur comportement exp�erimental sous chargement monotone. De plus, les contacts entre les
panneaux sont mod�elis�es a�n d'empêcher les interp�en�etrations. La prise en compte des non
lin�earit�es, des contacts et du calepinage des panneaux permettra des analyses plus pouss�ees
qu'avec les mod�eles analytiques. A part l'�etude de Fuentes et al. (2011), les planchers sont
g�en�eralement mod�elis�es par des mod�eles simpli��es, dont le but n'est pas l'�etude du comporte-
ment de l'�el�ement en lui{même, mais la mod�elisation de l'�el�ement dans un mod�ele complet de
structure. On peut n�eanmoins citer Pang et Rosowsky (2010), qui proposent une mod�elisation
simpli��ee des diaphragmes horizontaux par un mod�ele de poutre-ressort. La rigidit�e du di-
aphragme est directement reli�ee �a la rigidit�e de la poutre centrale (les poutres aux extr�emit�es
sont rigides pour assurer la d�eformation en parall�elogramme du diaphragme). Yasumuraet al.
(2004) proposent de mod�eliser les diaphragmes horizontaux par des �el�ements macro similaires �a
ceux des murs et cal�es �a partir d'essais sp�eci�ques. Ces deux �etudes concluent sur l'importance
de la rigidit�e du diaphragme sur les d�eplacements observ�es aux di��erents points de la structure.

4.2.2 Structure

Les mod�eles num�eriques de structure sont r�ealis�es par assemblage d'�el�ements macro. Les murs
sont mod�elis�es par les �el�ements simpli��es, limit�es g�en�eralement �a la mod�elisation du cisaille-
ment du mur. La prise en compte des ouvertures (portes, fenêtres) est g�er�ee de deux mani�eres
di��erentes. La premi�ere consiste simplement �a ne pas les mod�eliser, un mur est alors repr�esent�e
par plusieurs �el�ements macro qui ne reproduisent que le comportement des murs pleins. La
seconde consiste, par essais exp�erimentaux ou mod�ele num�erique d�etaill�e, �a obtenir le com-
portement du mur comprenant l'ouverture. Une troisi�eme m�ethode pourrait être envisag�ee, en
consid�erant la m�ethode analytique de Yasumura et Sugiyama (1984), qui permet d'estimer la
perte de r�esistance due �a la pr�esence d'une ouverture dans un mur.

Le d�eveloppement d'un mod�ele d�etaill�e interm�ediaire de mur peut aussi permettre d'assembler
une structure �a partir de tels �el�ements. Dans ce cas, les n�uds poss�edent plus de degr�es de lib-
ert�e. Les �el�ements de murs utilis�es par Christovasilis et Filiatrault (2010) dans leur mod�ele 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. N�eanmoins, comme d�ej�a mentionn�e ci{dessus, l'apport
de ces pr�ecisions suppl�ementaires n'est pas �etabli.

Les planchers sont g�en�eralement mod�elis�es par un �el�ement 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 mod�elise une maison enti�ere (murs
et planchers) en utilisant des cadres articul�es. Les planchers peuvent ainsi se d�eformer en ci-
saillement dans leur plan. Xu et Dolan (2009a) utilisent un �el�ement plaque au comportement
�elastique dont la rigidit�e est calibr�ee sur des essais exp�erimentaux.

Les connexions entre les �el�ements macro sont g�en�eralement des liaisons rotul�ees. Sur ce point,
tout d�epend des conditions limites des �el�ements macros. Si un mur et un plancher sont connect�es
par des pointes lard�ees, celles{ci doivent être prises en compte dans l'un ou l'autre des �el�ements
macro. Si ce n'est pas le cas, les �el�ements macro de mur et de plancher ne devraient pas être
attach�es par une liaison rotule, mais par un ressort mod�elisant le comportement des pointes.
Dans la majorit�e des �etudes, ce point est tr�es peu d�etaill�e et semble n�eglig�e, en particulier
concernant les liaisons entre les murs et la toiture. On peut tout de même citer Tarabia et Itani
(1997), qui utilisent une loi de comportement bilin�eaire pour mod�eliser les connexions entre les
�el�ements macro de mur et de plancher.
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Partie II

Travaux de th�ese

Cette partie pr�esente les travaux r�ealis�es au cours de cette th�ese. Les trois �echelles d'�etudes
sont distingu�ees et font chacune l'objet d'un chapitre.

Le chapitre 5 pr�esente les essais exp�erimentaux sur les assemblages par connecteurs m�etal{
liques et le calage de la loi de comportement sur ces essais.

Le chapitre 6 pr�esente les essais exp�erimentaux quasi{statiques et dynamiques sur les murs de
contreventement. Le d�eveloppement du mod�ele de mur d�etaill�e et sa validation par les r�esultats
exp�erimentaux sont ensuite pr�esent�es.

Le chapitre 7 pr�esente le d�eveloppement de l'�el�ement de mur simpli��e qui permet de passer
�a l'�echelle de la structure. La faisabilit�e de calculs dynamiques sur un mod�ele tridimensionnel
de structure est montr�ee.
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Chapitre 5

Connecteurs m�etalliques - Echelle 1

Nous �etudions dans ce chapitre les connecteurs m�etalliques utilis�es dans les bâtiments �a ossature
en bois. La �gure 5.1 pr�esente plusieurs types d'�el�ements permettant la r�ealisation des assem-
blages n�ecessaires �a la construction d'une structure. Les pointes sont historiquement les premiers
connecteurs m�etalliques (Natterer et al., 2004) utilis�es en structure bois. Ils ont l'avantage de
permettre une mise en �uvre simple et parfois automatisable, ainsi que de faibles coûts. A
l'inverse, un assemblage clou�e peut parfois n�ecessiter un nombre excessif de pointes et l'aspect
esth�etique 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 cach�es dans le cas des broches. N�eanmoins, la mise en
place est complexe, les coûts plus �elev�es et les sections de bois peuvent être notoirement a�aib-
lies. Les �equerres et leshold-down sont des connecteurs r�ealis�es par d�ecoupage et pliage d'une
plaque m�etallique (puis soudage pour leshold-down). Les �equerres permettent la r�ealisation
d'une grande vari�et�e d'assemblages. Leshold-down, qui peuvent être consid�er�es comme des
�equerres renforc�ees, sont utilis�es dans des cas plus particuliers n�ecessitant une r�esistance ac-
crue. Les plaques �a dents sont obtenues par emboutissage d'une plaque m�etallique de faible
�epaisseur (1 �a 2 mm). Majoritairement utilis�ees pour l'assemblage des fermettes industrialis�ees,
elles peuvent aussi servir �a abouter des �el�ements d'ossature.

(a) Pointe (b) Boulon (c) �Equerre (d) Hold-Down (e) Plaque Emboutie

Figure 5.1: Connecteurs m�etalliques utilis�es en ossature bois

Dans le cadre de l'�etude du comportement parasismique d'une structure �a ossature en bois,
il est particuli�erement important d'�etudier les connecteurs dont la d�eformation plastique dis-
sipe une partie de l'�energie sismique. Dans un premier temps, nous nous attachons donc �a
observer et reproduire le comportement des connecteurs dissipatifs. Il s'agit des pointes de con-
treventement (connexions entre l'ossature et les panneaux de contreventement) et des �equerres
de toiture. Dans un second temps, l'�etude des connecteurs faiblement dissipatifs permet de
pr�eciser le comportement de la structure. Nous �etudierons donc les pointes d'ossature et les
hold-down. Pour les connecteurs dissipatifs, nous pr�esentons d'abord les essais exp�erimentaux
r�ealis�es. La mod�elisation du comportement de tous les connecteurs est ensuite pr�esent�ee.
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5.1 Essais exp�erimentaux

Les essais exp�erimentaux sur les connecteurs m�etalliques poursuivent deux objectifs principaux.
D'abord, il s'agit d'observer le comportement des assemblages sous di��erents types de charge-
ment, ainsi que les divers modes de rupture. Ensuite, les essais permettent de fournir des donn�ees
d'entr�ee pour la mod�elisation num�erique. La force de cette approche est de pouvoir, une fois
le mod�ele num�erique valid�e, pr�evoir le comportement d'un �el�ement de structure �a partir d'un
essai �a l'�echelle d'un connecteur, beaucoup plus facile �a mettre en place qu'un essai sur l'�el�ement
consid�er�e. Dans les parties suivantes, on pr�esente les sp�ecimen test�es, les m�ethodes d'essais et
l'analyse des r�esultats.

5.1.1 D�etails des connecteurs test�es

On pr�esente dans cette partie les essais r�ealis�es sur les assemblages dissipatifs que sont les pointes
de contreventement et les �equerres de �xation de la toiture. Ces derni�eres, bien moins �etudi�ees
que les pointes de contreventement, transmettent n�eanmoins des e�orts importants. En e�et,
du fait de la l�eg�eret�e des murs, la principale source de masse dans une maison �a ossature en
bois est la toiture (et les planchers le cas �ech�eant). Lors d'un s�eisme, les e�orts que doivent
transmettre les �equerres sont donc importants. On note de plus que des �equerres identiques
peuvent être utilis�ees pour ancrer au sol les montants ext�erieurs des murs de contreventement
(cf. x2.1, p 37). La mise en place d'une campagne d'essais sur connecteurs n�ecessite de consid�erer
plusieurs probl�ematiques :

� Quelles con�gurations tester ? Il s'agit de tester des con�gurations pertinentes vis-�a-
vis des techniques constructives utilis�ees en France, tout en gardant un nombre d'essais
raisonnable. Ce point est d�etaill�e 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 structure �a ossature en bois au cours d'un s�eisme. Les essais dynamiques
sur assemblages �etant particuli�erement complexes �a mettre en �uvre (Hirai et al., 2012),
le choix se porte sur des essais quasi{statiques en d�eplacement impos�e. Les di��erents types
de chargement (monotone, cyclique) ainsi que les m�ethodes d'essais r�eglementaires ont �et�e
abord�ees au chapitre pr�ec�edent (cf. x4.1.1, p 61). Des essais monotones et cycliques sont
r�ealis�es sur les assemblages par pointes et par �equerres. Les essais monotones permet-
tent, notamment, de calculer la grandeur de r�ef�erence qui permet de d�e�nir l'amplitude
des cycles du chargement cyclique. Pour les essais pointes, par souci de coh�erence avec
l'Eurocode 8 (NF EN 1998-1, 2005), on retient un chargement cyclique selon la norme
NF EN 12512 (2002). Pour les essais �equerres en revanche, c'est la m�ethode A de la norme
ASTM E 2126 (2007) (Sequential-phased displacement) qui est utilis�ee. Cela est dû aux
dur�ees d'essais. En e�et, une �equerre o�re un comportement tr�es ductile, elle est donc
capable de subir sans rupture un tr�es grand nombre de cycles. Or la norme NF EN 12512
(2002) �xe une vitesse de chargement maximale de 0; 2 mm/s pouvant mener �a des essais
de plus de 45 minutes. Une telle dur�ee n'�etant pas compatible avec les contraintes du lab-
oratoire du CSTB, c'est la m�ethode 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 chaque con�guration ? Au minimum, on doit r�ealiser
deux essais, un en monotone et un en cyclique. Le choix du nombre d'essais est li�e �a
trois contraintes. D'abord la variabilit�e des mat�eriaux participants aux assemblages, qui
est importante pour le mat�eriau bois (Natterer et al., 2004). Ensuite la variabilit�e de
mise en �uvre, l�a encore importante du fait que celle-ci est manuelle. En�n, la volont�e
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de mod�eliser la variabilit�e du comportement des assemblages engendre un nombre plus
important d'essais. D'un point de vue mat�eriel, on peut citer aussi la contrainte �evidente
du temps de disponibilit�e des bancs d'essais. En tenant compte de ces consid�erations,
chaque con�guration subit trois essais monotones et cinq essais cycliques (respectivement
deux et cinq pour les �equerres). On note que le nombre d'essais retenu est trop faible
pour r�ealiser une �etude probabiliste �ne, ce qui n'empêche pas de prendre en compte la
variabilit�e observ�ee pour le calage du mod�ele num�erique.

5.1.1.1 Pointes

Les essais exp�erimentaux sur les pointes de contreventement ont �et�e e�ectu�es au CSTB lors
du stage de Master qui a pr�ec�ed�e cette th�ese. Le plan d'exp�erience retenu (tableau 5.1) prend
en compte de nombreux param�etres. En e�et, on peut d�ecliner les assemblages par pointes de
contreventement sous beaucoup de formes : type (OSB, Particules, Contreplaqu�es) et �epaisseur
(de 9 �a 16 mm) des panneaux de contreventement, dimensions (de 2; 1 � 45 �a 3; 1 � 90 mm),
forme (annel�ee, cannel�ee (�gure 5.2)) et mat�eriau (acier inoxydable, �el�ectro{zingu�e, galvanis�e)
des pointes. L'id�ee est de travailler sur des con�gurations couramment utilis�ees en France.
Pour ce faire, la F�ed�eration de l'Industrie Bois-Construction (FIBC) a r�ealis�e un sondage aupr�es
de ses adh�erents. N�eanmoins, les r�esultats n'ont montr�e aucune tendance particuli�ere, tant
les con�gurations retenues sont nombreuses et en quelque sorte r�eparties uniform�ement dans
l'ensemble du champ des con�gurations possibles. Le plan d'exp�erience mis au point se base sur
l'ensemble des param�etres mentionn�es ci-dessus, �a l'exception des panneaux en contreplaqu�es).

N� Pointe Panneau
N� Pointe Panneau

� � L Forme Mat. Type e � � L Forme Mat. Type e
1

2; 1 � 38 An. In. OSB
9 18

2; 3 � 60 An. Ga. OSB
9

2 12 19 15
3 15 20

3; 1 � 90 An. Ga. OSB
9

4
2; 5 � 60 An. In. OSB

9 21 15
5 12 22

2; 3 � 60 Ca. In. OSB
9

6 15 23 15
7

3; 1 � 85 An. In. OSB
9 24

3; 1 � 85 Ca. In. OSB
9

8 12 25 15
9 15 26

2; 3 � 60 Ca. Ga. OSB
9

10
2; 5 � 50 An. Zn. OSB

9 27 15
11 12 28

3; 1 � 75 Ca. Ga. OSB
9

12
2; 5 � 50 An. Zn. P5

10 29 15
13 16 30

2; 3 � 60 An. Ga. P5
10

14
2; 1 � 55 An. Zn. OSB

9 31 16
15 15 32

3; 1 � 90 An. Ga. P5
10

16
2; 8 � 80 An. Zn. OSB

9 31 16
17 15

� � L : diam�etre � longueur (mm), Mat. : Mat�eriau, e : �epaisseur (mm), An. : annel�e, Ca. : cannel�e,
In. : acier inoxydable, Zn. : �el�ectro{zingu�e, Ga. : galvanis�e

Tableau 5.1: Plan d'exp�erience pour les essais pointes

Figure 5.2: Sections et pro�ls des pointes annel�ees et cannel�ees
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5.1.1.2 Equerres

Les essais exp�erimentaux sur les �equerres ont �et�e r�ealis�es par le laboratoire d'essais m�ecaniques du
CSTB dans le cadre du programme de recherche ANR SISBAT (2009-2013). Les con�gurations
consid�er�ees sont bas�ees sur les variables suivantes : le type d'ancrage (acier ou bois), le type
d'�equerre (E5 ou E14) et la direction de chargement (X, Y, Z ou XY 45� ). L'ancrage en acier
permet de repr�esenter un support rigide, et un boulon assure la �xation. L'�equerre E5 de
Simpson Strong-TieR est un produit standard tr�es utilis�e dans les structures �a ossature bois en
France. L'E14 est une �equerre plus solide (2 mm d'�epaisseur contre 1; 5 mm pour l'E5), elle est
susceptible d'être utilis�ee dans des r�egions �a risques cycloniques telle que la Guadeloupe. La
di�cult�e des essais sur les �equerres tient dans leur anisotropie. Une �equerre est un connecteur
non sym�etrique capable de transmettre les e�orts dans les trois directions de l'espace. Il est
donc n�ecessaire de di��erencier ces directions et de r�ealiser des essais dans chacune d'elles. Pour
plus de clart�e, ce point est d�etaill�e en même temps que la pr�esentation du banc d'essais (cf.
x5.1.2.2, p 85).

Direction �Equerre Nombre* Support Direction �Equerre Nombre* Support

X
E5

4

Acier

Z
E5

2

Acier
Bois Bois

E14
Acier

E14
Acier

Bois Bois

Y
E5

1
Acier

XY

E5
1

Acier
Bois Bois

2
Acier 2 Acier
Bois

E14
1

Acier

E14 1
Acier Bois
Bois 2 Acier

* Nombre : nombre d'�equerres utilis�ees pour assembler le sp�ecimen

Tableau 5.2: Plan d'exp�erience pour les essais �equerres

5.1.2 M�ethode d'essais

Le d�etail des m�ethodes d'essais pr�ecise la g�eom�etrie des sp�ecimens, leur installation sur les
bancs d'essais, les moyens de mesures utilis�es et les conditions hygrothermiques. Ces essais ont
n�ecessit�e le d�eveloppement et la mise au point de bancs d'essais sp�eci�ques.

5.1.2.1 Pointes

Figure 5.3: Sollicitation en
cisaillement d'un assemblage

clou�e

Le principe des essais pointes est de solliciter les assemblages
en cisaillement (�gure 5.3). La litt�erature met en �evidence
deux approches pour la r�ealisation de tels essais. Soit les
assemblages sont r�ealis�es avec une unique pointe (Heet al.
(2001), Fonsecaet al. (2002)), soit avec plusieurs (Dujicet al.
(2004), Fulop et al. (2006)). Des assemblages multi{clou�es
permettent de r�ealiser des �eprouvettes sym�etriques, ce qui
facilite les essais. N�eanmoins, les essais sur une seule pointe
sont plus proches de la r�ealit�e pour les pointes de contreven-
tement, c'est donc cette approche qui est retenue. La �g-
ure 5.4.a pr�esente le sp�ecimen utilis�ee pour chaque essai. Elle
est constitu�ee d'un tron�con de montant de mur de dimension
45� 115� 250 mm et de classe m�ecanique C24 selon la norme
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NF EN 338 (2003), d'un panneau en bois (OSB ou Particules) de dimension 100� 240 mm et dont
l'�epaisseur varie selon les con�gurations et d'une pointe. Les panneaux OSB sont class�es 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 correspond �a des panneaux travaillants utilis�es en milieu humide
(classe de service 2). La distance au bord, not�eedb, vaut 30 mm, soit une distance su�sante
pour s'a�ranchir de l'e�et de bord (cf. x4.1.2.1, p 68). Les pointes transmettent au tron�con de
montant des e�orts dans le sens du �l 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 l'�eprouvette sur le banc d'essais. Le tron�con de
montant est brid�e alors que le panneau est viss�e �a la partie mobile du banc d'essais. Cette partie
mobile coulisse le long d'une glissi�ere, elle est reli�ee �a une machine de traction (non repr�esent�ee).
Au cours d'un essai, un capteur de force install�e entre la machine de traction et la glissi�ere
du banc d'essais mesure l'e�ort. L'essai se d�eroule �a d�eplacement impos�e, le d�eplacement est
mesur�e par un capteur LVDT plac�e entre le montant en bois et le panneau, a�n de mesurer
pr�ecis�ement le glissement de l'assemblage. Par simplicit�e, on r�ef�ere parfois �a la direction X+
comme la compression et �a X- comme la traction. Avant les essais, les �el�ements en bois sont
conditionn�es dans une pi�ece �a une temp�erature de 20� C et d'humidit�e relative de 50 %. Cet
entreposage a dur�e 6 mois. En�n, on notera que la masse volumique et l'humidit�e de chaque
�el�ement en bois sont mesur�ees apr�es chaque essai. La densit�e est mesur�ee par pesage et mesure
au pied �a coulisse des dimensions. Pour la mesure de l'humidit�e dans les tron�cons de montant,
un humidim�etre conforme �a la norme NF EN 13183-2 (2002) est utilis�e autour de la zone de
clouage. Cette m�ethode n'�etant pas adapt�ee aux panneaux �a base de bois �a cause des singularit�es
trop importantes (vides, poches de r�esines), c'est la m�ethode par d�essiccation selon la norme
NF EN 13183-1 (2002) (s�echage dans une �etuve �a 103� C) qui est utilis�ee pour les panneaux.

5.1.2.2 Equerres

Le principe des essais �equerres est de solliciter l'assemblage dans chacune des trois directions
rep�er�ee sur la �gure 5.5. Des essais dans une direction interm�ediaire (45� dans le plan XY)
sont aussi r�ealis�es pour �etudier le couplage entre les comportements des directions X et Y. Les
�eprouvettes sont constitu�ees d'un �el�ement support (�xe) et d'un �el�ement mobile li�e au v�erin
d'essais. Ces �el�ements sont des poutres en bois de classe m�ecanique 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 correspondent �a un entrait de ferme de toiture in-
dustrielle. On nomme "ancrage" la �xation de la patte la plus courte de l'�equerre, ce qui pour
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une utilisation en toiture correspond �a l'assemblage de l'�equerre sur le mur. Cette connexion
peut être r�ealis�ee sur un �el�ement en bois ou en acier. Dans le cadre de cette campagne d'essais,
ce sont les supports qui peuvent être en bois ou en acier pour les essais en X et Z. Dans la
direction Y, c'est le mobile qui est concern�e. Les pointes utilis�ees pour la �xation des �equerres
sont crant�ees et de dimensions 4; 0 � 35 mm. Pour l'ancrage sur acier, les boulons sont de type
ordinaire (M10 et M12 respectivement pour les �equerres E5 et E14).

(a) Plan de l'�eprouvette (X) (b) Plan de l'�eprouvette (Y) (c) Plan de l'�eprouvette (Z)

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

Figure 5.5: Mise en place des essais �equerres

Dans la direction X, l'�equerre est g�eom�etriquement sym�etrique. On s'attend donc �a un
comportement sym�etrique, l'�eprouvette est con�cue de mani�ere �a �eviter tout ph�enom�ene d'arc
boutement qui entrâ�nerait une dissym�etrie lors de l'essai. C'est pour cette raison que 4 �equerres
sont utilis�ees (�gures 5.5.a et 5.5.d). Dans la direction Y, des �eprouvettes sym�etriques (avec deux
�equerres) et dissym�etriques (avec une �equerre) sont test�ees. Les �gures 5.5.b et 5.5.e repr�esentent
le cas �a une �equerre. Aucun syst�eme de glissi�ere ne contraint le tron�con de bois mobile, seul
l'�equerre tient lieu de guidage. Les essais monotones sont r�ealis�es dans les deux sens (Y- et Y+).
Les limites �elastiques �etant di��erentes dans chaque sens, il en va de même pour le protocole de
chargement cyclique. Dans la direction Z, l'�equerre n'est pas non plus sym�etrique. La particu-
larit�e de l'essai dans la direction Z est que l'�equerre n'est sollicit�ee qu'en soul�evement, c'est-�a-dire
dans le sens positif de la direction rep�er�ee sur la �gure 5.5.c. Dans l'autre sens, l'assemblage
travaillerait par contact bois{bois et les e�orts ne seraient pas transf�er�es par l'�equerre. A�n de
s'a�ranchir des e�ets parasites de la non sym�etrie de l'�equerre, l'�eprouvette est compos�ee de 2
�equerres en opposition (�gures 5.5.c et 5.5.f).
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Figure 5.6: Banc d'essais
(installation pour essai en Z)

La �gure 5.6 montre l'installation de l'assemblage sur le
banc d'essais pour les tests dans la direction Z. Le support
est brid�e au banc d'essais et le mobile viss�e �a une plaque en
m�etal li�e au capteur de force. Les d�eplacements sont mesur�es
directement entre les deux �el�ements de l'assemblage par un
ou des capteur(s) LVDT selon les con�guration (un aupr�es de
chaque �equerre). Pr�ealablement aux essais, les �el�ements en bois
sont conditionn�es dans une pi�ece �a 20� C et 65 % d'humidit�e.

5.1.3 Analyse des r�esultats

On pr�esente dans cette partie une analyse des r�esultats des
essais exp�erimentaux sur les pointes de contreventement et
les �equerres. Cela repr�esente au total plus de 300 essais, le
d�etail des r�esultats (mesures et observations) de chacun d'entre eux n'est donc pas donn�e, mais
l'annexe C.1 synth�etise tout de même un certain nombre de donn�ees concernant ces essais. On
pr�esente en revanche les tendances g�en�erales, que ce soit concernant les observations en cours et
apr�es essais, ou les r�esultats des mesures (d�eplacements, forces, densit�e et humidit�e des bois).

5.1.3.1 Pointes

Observations
Il s'agit dans ce paragraphe de d�etailler les observations r�ealis�ees au cours et �a la suite des essais.
Le comportement d'un assemblage clou�e est une combinaison des comportements suivants :

� D�eformation plastique : Il s'agit de la d�eformation en exion de la pointe, la zone
d�eform�ee est appel�ee rotule plastique (�gure 5.7.a). Une ou deux rotules peuvent ap-
parâ�tre. Dans le premier cas, celle-ci se situe dans le montant, pr�es de l'interface entre
les deux �el�ements en bois. Dans le deuxi�eme cas, une rotule apparait dans chacun des
�el�ements. Sous chargement cyclique, ce type de comportement peut mener �a 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 d�eplacement relatif entre les deux �el�ements de l'assemblage
devient important et qu'une rotule plastique apparâ�t, 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 tête de la pointe dans le panneau en bois
(�gure 5.7.c). Comme pour l'arrachement de la pointe, on observe sous d�eplacement
important que la tête de la pointe peut p�en�etrer �a l'int�erieur du panneau.

(a) Simple et double rotule
plastique

(b) Arrachement du corps de la
pointe

(c) Perforation du panneau par la
tête de la pointe

Figure 5.7: Comportement d'un assemblage clou�e en cisaillement
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Figure 5.8: Epaisseur du
panneau (t1) et longueur de

p�en�etration ( t2)

Ces comportements sont observ�es en cours d'essais et
dans l'analyse des modes de ruptures. La totalit�e des essais
produit un mode de rupture par une ou deux rotules plas-
tiques. On a�ne cette observation en pr�ecisant, s'il y a lieu,
la pr�esence ou non des ph�enom�enes additionnels que sont
l'arrachement et la perforation. De plus, dans la plupart des
essais cycliques, l'arrêt de l'essai est produit par la rupture
nette de la pointe au niveau d'une rotule plastique. Cette
rupture est assimil�ee �a un ph�enom�ene de fatigue de la pointe
dû �a un nombre de cycles �elev�e. L'observation des modes de
rupture permet de mettre en �evidence les points suivants :

� Les modes de rupture de chaque essai ont �et�e relev�es et compar�es aux courbes force{
d�eplacement correspondantes. L'id�ee �etant de trouver un indicateur permettant d'identi�er
le mode de rupture �a partir de ces courbes. L'analyse ne r�ev�ele cependant aucune corr�elation.
Des courbes tr�es similaires en tout point peuvent produire des modes de rupture di��erents.
On notera seulement le cas des ruptures en fatigue de la pointe, pour lesquelles on distingue
un net saut de perte de r�esistance sur la courbe force{d�eplacement.

� Les modes de rupture ne sont pas constants sur une même con�guration. Il s'agit d'une
observation d�ej�a faite par Humbert (2010) sur des assemblages par plaques �a dents. Sur les
5 essais cycliques r�ealis�es par con�guration, il est fr�equent d'obtenir deux modes de rupture
distincts. Les caract�eristiques m�ecaniques des bois sont l'une des causes d'incertitudes
sur les assemblages. De ce point de vue, les mesures de densit�e et d'humidit�e des bois
(voir paragraphe suivant) montrent une variabilit�e relativement faible. Les autres causes
d'incertitudes concernent la mise en �uvre des �eprouvettes et leur �xation sur le banc
d'essais. Bien que r�ealis�ees manuellement, ces �etapes ont �et�e r�ep�et�ees avec autant de soin
et de constance que possible.

� Les ph�enom�enes d'arrachement et de perforation sont li�es aux longueurst1 et t2, respec-
tivement l'�epaisseur du panneau et la longueur de p�en�etration de la pointe dans le montant
(�gure 5.8). Ainsi, les con�gurations avec t1 faible et/ou t2 �elev�e sont propices �a la perfo-
ration. En e�et, une faible valeur de t1 limite la capacit�e portante dans le panneau, ce qui
limite les chances d'apparition d'une rotule plastique dans celui-ci. Dans ces conditions, la
tête de la pointe est mise �a l'�epreuve pour apporter une r�esistance suppl�ementaire et cela
engendre la p�en�etration de la tête de la pointe dans le panneau. L'endommagement est
alors concentr�e dans cette zone et les e�orts d'arrachement de la pointe sont faibles. De
même, une forte valeur det2 empêchera le risque d'arrachement, laissant �a la tête de la
pointe la charge de reprendre les e�orts.A contrario , les con�gurations avect1 �elev�e et/ou
t2 faible sont propices �a l'arrachement, puisque la portance du panneau est augment�ee et
la r�esistance �a l'arrachement diminu�ee du fait d'une faible longueur de p�en�etration ( t2).

� En terme de dissipation d'�energie, l'arrachement de la pointe peut être un ph�enom�ene
b�en�e�que tant qu'il n'est pas complet. En e�et, en plus de la dissipation d'�energie due
frottement entre la pointe et le bois, on observe des rotules plastiques moins pinc�ees
lorsqu'il y a arrachement (�gure 5.9). Le moment de exion maximal de la pointe se
situe dans le montant �a environ 10 �a 20 mm de profondeur. Au cours d'un arrachement,
ce sont des zones di��erentes de la pointe qui sont successivement sollicit�ees fortement. On
observe d'ailleurs 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 l'arrachement de la pointe

Analyse des mesures
Pour chaque essai, le d�eplacement relatif entre le montant et le panneau est mesur�e, de même que
la force appliqu�ee par le v�erin. L'�evolution force{d�eplacement est donc connue (cf. paragraphe
suivant), et des grandeurs telles l'e�ort maximal Fmax , la limite �elastique dy et la limite ultime
du peuvent être calcul�ees. Si l'obtention deFmax est �evidente, il n'en va pas de même pourdy et
du . Les essais cycliques ayant �et�e r�ealis�es selon le chargement de la norme NF EN 12512 (2002),
on d�etermine dy selon la m�ethode d�e�nie dans celle{ci. Les valeurs obtenues sont n�eanmoins
di�cile �a interpr�eter du fait de leur grandes disparit�es. Pour du , on utilise le crit�ere classique
de 20 % de perte de r�esistance en partie post{pic. A partir de ces grandeurs, on peut calculer
la ductilit�e statique DS, qui est le rapport de du sur dy et exprime la ductilit�e de l'assemblage.
Pour les essais pointes, ces grandeurs sont calcul�ees pour les essais monotones seulement, les
r�esultats moyens par con�guration sont disponibles en annexe (cf. Annexe C.1). Ces grandeurs
montrent, d'une mani�ere g�en�erale, que :

� L'augmentation du diam�etre de la pointe tend �a accrô�tre l'e�ort maximal Fmax , d'un
facteur 2 environ entre des diam�etres de 2; 1 et 3; 1 mm. Cela s'explique, notamment, par
les plus grandes r�esistance en exion de la pointe et surface de contact entre la pointe et
le bois.

� L'augmentation de l'�epaisseur du panneau a un e�et sur Fmax , mais il est di�cile �a saisir
car il tend �a augmenter ou r�eduire Fmax selon les con�gurations. Il est possible que le
type de mode de rupture soit aussi li�e �a ce ph�enom�ene, mais les r�esultats disponibles ne
montrent pas de tendance claire.

� L'augmentation de l'�epaisseur du panneau tend �a accrô�tre du , et du même coup DS,
dans les cas de rupture par perforation. Cela s'explique par la plus grande r�esistance �a la
perforation d'un panneau �epais.

� La comparaison des modes de rupture montre quedu est plus �elev�e en arrachement qu'en
perforation. La p�en�etration d'une pointe dans le montant est d'au moins 35 mm, ce qui
permet d'atteindre de grands d�eplacements en arrachement, au contraire d'une rupture en
perforation.

Pour les essais cycliques, on dispose des valeurs moyennes de l'e�ort maximalFmax . Ces
valeurs sont en g�en�eral 20 % inf�erieures �a celles obtenues en monotone, ce qui montre l'importance
de l'endommagement dû �a la r�ep�etition des cycles.
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�Evolution force{d�eplacement caract�eristique

Figure 5.10: Evolution force{d�eplacement
caract�eristique des pointes en cisaillement

La �gure 5.10 pr�esente le comportement car-
act�eristique en cisaillement des pointes de con-
treventement sous chargements monotone et
cyclique. L'essai monotone met en avant
la grande ductilit�e statique de l'assemblage.
La faible perte de r�esistance dans la par-
tie post{pic s'explique par la combinai-
son des ph�enom�enes pr�ec�edemment �evoqu�es
(d�eformation plastique, arrachement et per-
foration). Le ph�enom�ene dominant �etant
la ductilit�e de la pointe, capable de subir
de grands d�eplacements, relativement �a son
diam�etre, sans perte de r�esistance importante.
L'enveloppe des boucles d'hyst�er�esis de l'essai
cyclique suit bien la courbe monotone pour
de petites amplitudes. Au{del�a, la courbe
enveloppe s'�ecarte progressivement, puis bru-
talement au moment de la rupture (rupture en fatigue pour la �gure 5.10). Sur l'ensemble des
essais, la rupture se produit toujours pour des amplitudes bien inf�erieures audu obtenu �a partir
de l'essai monotone.

Caract�eristiques m�ecaniques des bois
La densit�e et l'humidit�e de tous les �el�ements en bois sont mesur�ees. Il est bien �etabli que les
caract�eristiques m�ecaniques du bois sont inuenc�ees de mani�ere importante par l'hygrom�etrie
de son environnement (Nattereret al., 2004). La mesure de l'humidit�e est donc un moyen �able
de mettre en �evidence des �ecarts ou des similitudes des caract�eristiques m�ecaniques de di��erents
�echantillons. La mesure de la densit�e vise �a appr�ehender la variabilit�e naturelle des bois utilis�es.
Cette grandeur physique, corr�el�ee �a l'humidit�e, inuence fortement la portance locale et donc
le comportement d'un assemblage clou�e. L'annexe C.1 pr�esente le relev�e des mesures de densit�e
pour chaque essai. Le tableau 5.3 pr�esente les valeurs moyennes et les coe�cients de variation des
montants et des panneaux en OSB et en particules pour l'ensemble des 263 essais. Les valeurs
moyennes des densit�es sont plus �elev�ees que les valeurs moyennes normatives tout en pr�esentant
des coe�cients de variation faibles pour un mat�eriau tel que le bois (5 % pour les montants,
l'ordre de grandeur pour le bois massif est normalement de l'ordre de 10 %). Cela s'explique
par le fait que les tron�cons de montants sont issus du même lot de poutres. La variabilit�e
sur l'humidit�e est aussi relativement faible, ce qui est li�e au conditionnement pr�e-essai et aux
conditions hygrom�etriques stables dans le laboratoire. On retiendra donc que la variabilit�e des
caract�eristiques m�ecaniques des bois est plus faible dans les conditions d'essais que dans une
structure in situ .

Montant OSB Particules
Moyenne CV (%) Moyenne CV (%) Moyenne CV (%)

Densit�e ( kg=m3) 453 5,2 650 8,6 749 1,4
Humidit�e (%) 14,3 4,9 10,5 7,9 9,7 4,0

Tableau 5.3: Mesures de densit�e et d'humidit�e sur les �el�ements bois
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Ph�enom�ene de dissym�etrie en force
Les essais cycliques sont r�ealis�es �a d�eplacements impos�es. L'historique de chargement est
sym�etrique, un cycle correspondant �a un chargement en positif puis en n�egatif pour une am-
plitude donn�ee. La force r�esistante des assemblages n'est en revanche pas sym�etrique, comme
on peut le voir sur la �gure 5.10. On retrouve ce ph�enom�ene dans la litt�erature (Fonseca
et al. (2002), Li et al. (2012a)) pour des essais de cisaillement d'assemblages clou�es r�ealis�es sur
des �eprouvettes suivant le même principe que les nôtres. Sur l'ensemble des essais, les forces
r�esistantes sont plus importantes en compression (X+) qu'en traction (X-) (�gure 5.4, page 85).
Li et al. (2012a) pr�ecisent que les e�orts les plus importants correspondent au sens dans lequel
le premier cycle de chaque amplitude est r�ealis�e. Leur conclusion est qu'�a chaque amplitude non
atteinte pr�ealablement, la pointe subit un endommagement qui l'a�aiblit lors du chargement
dans le sens oppos�e. Cette conclusion n'est n�eanmoins pas v�eri��ee par comparaison d'essais o�u
chaque nouvelle amplitude est atteinte soit en compression, soit en traction. On notera aussi
que Gatto et Uang (2003) montrent que l'�ecrouissage subi par la pointe peut engendrer des
forces r�esistantes plus importantes, sup�erieures même �a celles obtenues en push-over. Cette ob-
servation ne vaut en revanche que pour des essais avec tr�es peu de cycles, ce qui limite l'e�et de
la fatigue du connecteur. Les r�esultats de la campagne d'essais pr�esent�ee ici ne valident pas la
conclusion propos�ee par Liet al. (2012a). En e�et, pour chaque amplitude, le premier cycle est
r�ealis�e en traction (X-) alors que c'est en compression (X+) que les e�orts sont plus importants.
On attribue donc la dissym�etrie en force �a la non sym�etrie de l'�eprouvette et aux ph�enom�enes
de frottement qui sont plus importants en compression qu'en traction. Cela ne contredit pas la
position de Li et al. (2012a), mais tend �a montrer que son e�et est limit�e, comparativement �a
l'e�et de la g�eom�etrie de l'�eprouvette.

5.1.3.2 Equerres

Les essais sur les �equerres ayant �et�e r�ealis�es par le laboratoire d'essais m�ecaniques du CSTB,
le rapport d'essais, les r�esultats bruts et les vid�eos sont les �el�ements �a notre disposition pour
d�evelopper 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 l'�equerre sur elle-même et de l'arrachement des pointes (�gure 5.11). La rotation
s'e�ectue autour d'un axe orthogonal �a l'ancrage. Toutes les pointes sont sollicit�ees en
cisaillement et pour des d�eplacements importants, les ph�enom�enes d'arrachements sont
dominants. Dans le cas des ancrages en acier, l'�equerre est �x�ee par un boulon. On
observe alors une d�eformation de l'�equerre �a son interface avec le boulon.

� Direction Y : Dans la direction Y+, l'�equerre se d�eplie, ce qui entrâ�ne de fortes sollic-
itations d'arrachement pour les pointes �a proximit�e la pliure de l'�equerre (�gure 5.12.a).
Dans la direction Y-, on observe un pliage de l'�equerre ainsi que la compression du support
en bois (�gure 5.12.b). Les essais cycliques combinent ces deux modes de fonctionnement.
Les �equerres E5 rompent en fatigue au niveau de la pliure, ce n'est pas le cas des �equerres
E14.

� Direction Z : Sur ancrage en bois, les pointes sont directement sollicit�ees 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 ainsi �a d�eplier l'�equerre jusqu'�a 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 donn�ees mat�eriaux et les modes de
ruptures ne permettent pas d'identi�er une corr�elation. On notera tout de même que le com-
portement et les modes de rupture sont plus constants sur les essais �equerres. On peut attribuer
cela �a une moyennisation due �a la multiplicit�e des pointes et parfois des �equerres (les �eprouvettes
sont r�ealis�ees avec 1, 2 ou 4 �equerres).

Analyse des mesures
Pour chaque essai, la force maximaleFmax , le d�eplacement �a cette force dm et la limite �elastique
dy sont calcul�es. De plus, les courbes des essais monotones et les courbes enveloppe des essais
cyclique sont analys�ees par la m�ethodeEquivalent Energy Elasto{Plastic (cf. x2.3.2, p 43 ou
la norme ASTM E 2126 (2007)), qui consiste �a d�eterminer une limite ultime � u (normalement
not�e .u) et �a �egaliser l'aire sous la courbe exp�erimentale �a l'aire sous la courbe d'un mod�ele
�elasto{plastique parfait. Ce dernier �etant d�e�ni par une limite �elastique � yield et la force au
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niveau du seuil de plasticit�e Fyield . Le rapport � u sur � yield d�e�nit la ductilit�e statique DS

(pour les essais monotones) et cycliqueDC (pour les essais cycliques). Toutes ces grandeurs
sont d�etaill�ees en annexe (cf. Annexe C.2). Elles permettent d'observer que :

� Dans la direction X : Fmax est plus grand sur support bois que sur support acier, alors
que la ductilit�e est plus faible. Cela s'explique par le ph�enom�ene de rotation sur support
acier (voir paragraphe pr�ec�edent).

� Dans la direction Y avec 1 �equerre : En Y+, les Fmax sont �equivalents entre les deux
supports, alors que la ductilit�e est plus grande sur support acier. Quel que soit le support,
le mode de d�eformation est le d�epliage de l'�equerre, ce qui explique l'�equivalence desFmax .
En revanche, pour de grands d�eplacements, les pointes sur support bois commencent �a
s'arracher, ce qui explique la perte de ductilit�e. En Y-, Fmax est plus grand sur support
acier et les ductilit�es sont �equivalentes. Dans ce cas de �gure, la liaison avec le support est
beaucoup plus sollicit�ee (les niveaux d'e�orts sont plus importants qu'en Y+). Le boulon
du support acier semble donc être plus r�esistant que les pointes du support bois.

� Dans la direction Y avec 2 �equerres : Cela revient �a avoir une �equerre sollicit�ee en Y- et
une en Y+. Les Fmax sont �equivalents entre les deux supports. La ductilit�e est sup�erieure
sur support acier, sans doute pour la même raison qu'en Y+ avec une seule �equerre.

� Dans la direction Z : L'ancrage sur support bois r�esiste moins bien �a l'arrachement que
celui sur support acier. On observe ainsi des valeurs deFmax et de ductilit�e sup�erieures
sur support acier.

� Les Fmax des �equerres E5 et E14 sont �equivalents, quelle que soit l'orientation de la sol-
licitation. On peut expliquer cela par le fait que la r�esistance des assemblages est limit�ee,
en premier lieu, par les liaisons entre l'�equerre et les �el�ements assembl�es, qui sont dans
la plupart des cas les sources de rupture. On observe de plus que les ductilit�es sont plus
faibles pour l'�equerre E14, ce qui montre tout de même sa capacit�e �a moins se d�eformer
que l'�equerre E5.

� Pour chaque con�guration, on observe queDS > D C , ce qui s'explique par l'e�et de
l'endommagement. De plus, les ductilit�es statiques dans toutes les directions sont du
même ordre de grandeur. Ce n'est pas la cas des ductilit�es cycliques, pour lesquelles
DCx ' DCy < D Cz . On attribue cela au fait que le chargement dans la direction Z n'est pas
sym�etrique lors des essais. En e�et, a�n de ne pas solliciter l'assemblage en compression du
bois, les cycles sont limit�es �a des d�eplacements positifs. Un tel chargement n'est pas aussi
exigeant que les chargements sym�etriques des directions X et Y, ainsi l'endommagement
de l'assemblage est plus faible, ce qui am�eliore la ductilit�e cyclique du sp�ecimen.

Caract�eristiques m�ecaniques des bois
Comme pour les essais pointes, les mesures de densit�e et d'humidit�e sont r�ealis�es pour chaque
�el�ement en bois. Les bois ont une densit�e moyenne de 450 kg/m3 pour un coe�cient de variation
de 9; 6 %. Cette variabilit�e est faible pour un tel mat�eriau, ce que l'on avait aussi observ�e pour
les essais pointes (page 90). Les raisons d�ej�a �evoqu�ees sont aussi valables pour la campagne
d'essais sur les �equerres. L'humidit�e moyenne est mesur�ee par un humidim�etre et vaut 11; 4 %
pour un coe�cient de variation de 7 ; 8 %.
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Evolutions force{d�eplacement

Figure 5.14: Evolution force{d�eplacement
caract�eristique des �equerres dans la direction X

La �gure 5.14 pr�esente l'�evolution force{
d�eplacement caract�eristique des �equerres pour
une sollicitation dans la direction X en
monotone et en cyclique. La con�guration
pr�esent�ee ici est compos�ee des �equerres E5
sur ancrage en bois. Il s'agit du r�esultat
brut des essais sur l'�eprouvette compos�ee de
4 �equerres, les niveaux d'e�orts sont donc 4
fois plus �elev�es que pour une �equerre unique.
On notera que pour les essais sur ancrage en
acier, les cycles d'hyst�er�esis sont un peu plus
pinc�es �a cause d'un ph�enom�ene de rotation
de l'�equerre autour de son boulon d'ancrage,
ce qui dissipe moins d'�energie que le cisaille-
ment des pointes pour l'ancrage en bois.
Les mêmes remarques que pour les pointes
peuvent être faites concernant le ph�enom�ene
d'endommagement et l'�ecart entre la courbe
monotone et la courbe enveloppe des cycles. On notera que le protocole de chargement retenu
pour les essais sur les �equerres (ASTM E 2126 (2007), SPD) engendre bien plus de cycles que
celui retenu pour les pointes (NF EN 12512, 2002).

Figure 5.15: Evolution force{d�eplacement
caract�eristique des �equerres dans la direction Y

La �gure 5.15 pr�esente l'�evolution force{
d�eplacement caract�eristique d'une �equerre
pour une sollicitation dans la direction Y
en monotone et en cyclique. La con�gura-
tion pr�esent�ee ici est compos�ee d'une �equerre
E5 sur ancrage en bois. On observe net-
tement la dissym�etrie du comportement en-
tre les d�eplacements n�egatifs (Y-) et posi-
tifs (Y+). L'assemblage est plus raide et
moins ductile en Y- car la d�eformation est
partag�ee entre la compression du bois et le
pliage de l'�equerre. A contrario , en Y+
la d�eformation n'est due qu'aux �el�ements
m�etalliques (�equerre et pointes), ce qui en-
trâ�ne une raideur un peu plus faible et
une ductilit�e plus �elev�ee. On retrouve cette
di��erenciation en terme d'endommagement.
En Y+, l'endommagement est dû au travail de
l'�equerre et des pointes dans le bois, pour un r�esultat similaire celui dans la direction X. En Y-
en revanche, l'�ecrasement du bois provoque un comportement di��erent. Pour des d�eplacements
sup�erieurs �a environ la limite �elastique dy , on observe un palier en e�ort qui est atteint par
chaque premier cycle �a chaque amplitude. Pour chacune d'elles, les cycles suivants atteignent
tous un deuxi�eme palier plus bas que le premier. On attribue ce ph�enom�ene �a la dominance de
l'�ecrasement du bois face �a l'endommagement de l'�equerre et des pointes dans cette direction.
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Figure 5.16: Evolution force{d�eplacement
caract�eristique des �equerres dans la direction Z

La �gure 5.16 pr�esente l'�evolution force{
d�eplacement caract�eristique d'une �equerre
pour une sollicitation dans la direction Z
en monotone et en cyclique. La con�gura-
tion pr�esent�ee ici est compos�ee des �equerres
E5 sur ancrage en bois. On rappelle que
cet essai n'est r�ealis�e qu'en soul�evement de
l'�equerre et que la compression dans le sens
oppos�e n'est pas test�ee. Contrairement aux
autres courbes pr�esent�ees dans cette par-
tie, les courbes monotones et l'enveloppe
des cycles sont du même ordre de grandeur.
L'endommagement est donc plus faible que
pour les autres types d'essais. On attribue
cela au chargement non altern�e (seulement
�a d�eplacements positifs). L'amplitude totale
d'un cycle est donc deux fois plus faible que
lors d'un chargement altern�e sym�etrique, ce qui r�eduit notablement l'endommagement du con-
necteur. L'allure tr�es pinc�ee des boucles d'hyst�er�esis s'explique par le fait que le comportement de
l'assemblage est une combinaison de d�epliage de l'�equerre et d'arrachement des pointes. Une fois
les pointes arrach�ees sur plusieurs millim�etres, la mont�ee en charge �a partir d'un d�eplacement
nul consiste d'abord �a remettre l'�equerre en contact avec les têtes des pointes. Les boucles
d'hyst�er�esis sont pinc�ees car cette �etape n'o�re pas d'e�orts r�esistants.

Ph�enom�ene de dissym�etrie en force
Les ph�enom�enes de dissym�etrie en force sont moins marqu�es sur les essais �equerres que sur les
essais pointes. La �gure 5.14 montre un comportement quasiment sym�etrique. On ne parle
�evidemment que des essais dans la direction X, qui est g�eom�etriquement sym�etrique. Bien que
l'�eprouvette soit sym�etrique, le banc d'essais ne l'est pas, puisque l'e�ort est appliqu�e en un
point unique en "tirant" ou "poussant" sur l'�el�ement mobile. Les frottements ne sont alors pas
les mêmes selon le sens de chargement, ce qui peut expliquer la dissym�etrie en force.

5.2 Mod�elisation des assemblages dissipatifs

La calage de la loi de comportement sur les r�esultats des essais exp�erimentaux est la premi�ere
�etape de la mod�elisation num�erique. La loi de comportement de Humbert est utilis�ee (cf.
x3.2.3, p 56). On rappelle que cette loi ph�enom�enologique permet de mod�eliser le comporte-
ment non lin�eaire, les boucles d'hyst�er�esis et les ph�enom�enes d'endommagement des connecteurs
m�etalliques sous chargement cyclique. On entend par calage le fait de d�e�nir les param�etres de
la loi, a�n que celle-ci reproduise le comportement exp�erimental. Dans un premier temps, on
rappelle les param�etres de la loi et on pr�esente des aspects importants et g�en�eraux concernant
le calage de loi de comportement. On d�etaille ensuite la m�ethode d'obtention des param�etres
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
assemblage �a partir de plusieurs essais exp�erimentaux. En�n, le troisi�eme permet d'inclure la
variabilit�e exp�erimentale dans le jeu de param�etres.

5.2.1 Param�etres de calage

La loi de comportement s'appuie sur vingt-deux param�etres qui sont class�es en trois cat�egories.
Pour rappel, les param�etres monotones sont des d�eplacements (dy , d1, d2 et du), des forces (F1),
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des raideurs (K 0, K 1, K 2 et K u) et des pond�erations pour la courbe de B�ezier (V1 et W1) (voir
�gure 5.17.a). Les param�etres cycliques sont des coe�cients (C1, C2, C3 et C4), qui �etablissent
des relations entre les param�etres internes de la loi, et des pond�erations de B�ezier pour les
branches de chargement et de d�echargement (V4, W4, V5 et W5) (voir �gure 5.17.b). En�n,
les param�etres d'endommagement sont l'incr�ement d'endommagement� et l'un des couples de
coe�cients ( AC , AR) et (BC , BR).

(a) Push-over (b) Cyclique

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

Avant de pr�esenter les m�ethodes de calages en d�etail, il convient de discuter de l'inuence de
l'historique de chargement et de la prise en compte de la dissym�etrie des essais exp�erimentaux.
Le premier point a d�ej�a �et�e abord�e (cf. x4.1.1.1, p 64). Le nombre et l'amplitude des cycles
inuence directement l'endommagement. Le probl�eme est donc de savoir si un jeu de param�etres
obtenu pour un essai et un chargement donn�e est toujours valable pour d'autres historiques de
chargement. La loi de Humbert mod�elise l'endommagement �a travers la variable internedmg.
On utilise le terme endommagement cumulatif cardmg est mis jour apr�es chaque demi-cycle tel
que dmg+ = dmg� + � dmg. Ainsi, � dmg mod�elise l'endommagement dû au dernier demi-cycle
ce qui fait que la mise �a jour de dmg prend en compte l'historique de chargement. La �gure 5.18
illustre la capacit�e de la loi �a mod�eliser di��erents chargements. La loi de comportement est cal�ee
sur un essai suivant le chargement de la norme NF EN 12512 (2002) (�gure 5.18.a). On trace la
r�eponse de la loi avec le même jeu de param�etres et suivant le chargement de la norme ISO 21581
(2010) (�gure 5.18.b). Dans le premier cas, les augmentations importantes d'amplitudes engen-
drent des pertes de r�esistances brutales. Dans le deuxi�eme cas, l'amplitude des cycles augmente
de mani�ere plus progressive, tout comme l'endommagement. On observe qu'avec le même jeu
de param�etres la loi de comportement reproduit bien deux historiques de chargement nettement
di��erents. Cela justi�e le fait de r�ealiser le calage de chaque con�guration sur des essais suivants
un unique historique de chargement.

La loi de Humbert permet de mod�eliser des comportements dissym�etriques, en a�ectant deux
jeux de param�etres di��erents, l'un dans le sens positif et l'autre en n�egatif. Cette approche est
utilis�ee pour le calage des �equerres dans les directions g�eom�etriquement dissym�etriques (Y et
Z). On n'utilise en revanche qu'un jeu de param�etres pour les pointes et les �equerres dans la
direction X. Il s'agit des cas pour lesquels la dissym�etrie est en force seulement (d�eplacements
sym�etriques) et n'est pas due �a la g�eom�etrie du connecteur mais �a celle de l'�eprouvette, ainsi
qu'au principe de fonctionnement du banc d'essais (cf.x5.1.3, p 87). La mod�elisation de ces
assemblages est donc purement sym�etrique, car on ne saurait identi�er les sens de faible et forte
r�esistance dans le mod�ele �el�ements �nis des sous-structures. A�n de caler une loi sym�etrique sur
un essai dissym�etrique 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: R�eponse de la loi de comportement pour di��erents chargements cycliques

Cette proc�edure n'est r�ealisable qu'�a partir du niveau de calage moyen. Le calage direct se limite
donc �a reproduire un seul sens de chargement.

5.2.2 Calage direct

Le calage direct d�esigne le calage de la loi de comportement sur un unique r�esultat exp�erimental.
On illustre cette partie par un calage sur l'essai pointe pr�esent�e �gure 5.10 (p 90). Pointe
P16 correspond aux pointes utilis�ees dans les murs constitu�es de panneaux de contreventement
en particules de 16 mm d'�epaisseur test�es exp�erimentalement (cf. x6, p 109). La premi�ere
�etape est directe car on peut calculer les valeurs des param�etres monotones �a partir de la
courbe exp�erimentale monotone (�gure 5.19.a). La deuxi�eme �etape n'est pas directe, car la
d�etermination des param�etres cycliques et d'endommagement suit une proc�edure it�erative par
simulation{comparaison{correction jusqu'�a un calage satisfaisant (�gure 5.19.b).

(a) Monotone (b) Cyclique

Figure 5.19: calage direct (Pointe P16)

Garantir une m�ethode de calage robuste signi�e que deux op�erateurs di��erents arriveront
au même jeu de param�etres en calant un essai identique. On d�etaille ci-dessous les �etapes qui
permettent d'assurer l'unicit�e d'un calage. L'obtention des param�etres monotones est r�ealis�ee
sur un tableur :
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� dy : Il d�e�nit la limite de la zone �elastique, pour laquelle il n'y a pas d'endommagement.
On cherche donc �a r�eduire cette zone le plus possible a�n de ne pas engendrer un saut en
e�ort trop important au moment du d�epassement de dy . On retient des valeurs comprises
entre 1 et 5 % ded1.

� d1 : D�eplacement �a force maximale de la courbe monotone.

� d2 : D'une mani�ere g�en�erale, la partie post-pic d'une courbe monotone peut être approch�ee
par un comportement bilin�eaire. Le d�eplacement d2 correspond au point d'inexion.

� du : D�eplacement ultime de la courbe monotone.

� K 0 : Raideur initiale de la courbe monotone.

� F1 : Force maximale de la courbe monotone.

� K 1 : Raideur tangente au point (d1;F1).

� K 2 : Premi�ere raideur post-pic.

� K u : Seconde raideur post-pic.

� V1 : Premier rapport des pond�erations de la courbe de B�ezier (dy < d < d 1). Dans la
plupart des cas, la valeur de 1 est satisfaisante.

� W1 : Second rapport des pond�erations de la courbe de B�ezier (dy < d < d 1). Dans la
plupart des cas, la valeur de 1 est satisfaisante.

L'obtention des param�etres cycliques et des param�etres d'endommagement est r�ealis�ee en
trois �etapes. D'abord, le comportement pour le chargement cyclique correspondant �a l'exp�erimental
est simul�e. Ensuite, les r�eponses cycliques exp�erimentale et num�erique sont compar�ees. En�n, les
param�etres sont modi��es pour am�eliorer la correspondance. Cette proc�edure it�erative est r�ep�et�ee
autant de fois que n�ecessaire. Bien que l'on cherche �a identi�er simultan�ement les param�etres
cycliques et d'endommagement, la priorit�e va �a ces derniers, car il est di�cile de comparer
l'allure des boucles d'hyst�er�esis si les forces aux extr�emit�es sont trop �eloign�ees de l'exp�erimental.
Les param�etres d'endommagement les plus inuant sont BC et BR qui d�ecrivent la courbe
d'endommagement maximal �a partir de la courbe monotone (�gure 5.20.a). La relation entre
les deux courbes est d�e�nie par une loi puissance� � d, qui fait aussi intervenir les param�etres
dy et d1 (�gure 5.20.b). Comme dy � d1, on n�eglige par la suite dy .

(a) Courbes monotone et �a endommagement
maximal

(b) Loi puissance

Figure 5.20: Param�etres d'endommagementBC et BR
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La loi puissance permet de mod�eliser un endommagement faible pourd < d 1 (pr�e-pic) et de
plus en plus important pour d > d 1 (post-pic). On nomme d0

1 le d�eplacement �a force maximale
de la courbe enveloppe des cycles. On sait qued0

1 < d 1. Cette r�eduction du d�eplacement �a force
maximale en cyclique est nomm�ee "cap degradation" par Ayoub (2007) et se retrouve sur tous
les essais exp�erimentaux (cf �gures 5.10 �a 5.16). Comme� = BC pour d = d1, la proc�edure
normale consisterait �a identi�er BC �a l'abscissed1, mais le ph�enom�ene de "cap degradation" rend
cette �etape di�cile. La solution consiste donc �a modi�er temporairement le jeu de param�etres
monotones en substituantd0

1 et F 0
1 �a d1 et F1. On identi�e alors facilement BC 0 �a l'abscisse d0

1,
puis on trouve BR 0 par la proc�edure it�erative. La loi puissance �etant surjective, on peut trouver
BC et BR tels que :

BC
�

d
d1

� BR

= BC 0
�

d
d1

0� BR 0

(5.1)

En posant BR = BR 0, on trouve :

BC = BC 0
�

d1

d1

0� BR

(5.2)

Le param�etre � est obtenu par la proc�edure it�erative, il vaut g�en�eralement entre 30 et 70 %.
Une fois les param�etres monotones et d'endommagement �x�es, on peut identi�er d�e�nitivement
les param�etres cycliques :

� C1 : D�e�nit la raideur de d�echarge K 4. C1 peut être un multiple de la raideur initiale K 0

(C1 < 0) ou de la raideur s�ecanteFpk=upk (C1 > 0). Dans le premier cas,K 4 sera toujours
constant. Dans le second cas,K 4 diminuera au cours de l'essai proportionnellement �a la
raideur s�ecante. Les raideurs de d�echarge �etant g�en�eralement �elev�ees, C1 = � 5 permet de
mod�eliser la plupart des assemblages pr�esent�es dans cette th�ese.

� C2 : D�e�nit la raideur de charge K 5. La d�e�nition est identique �a la raideur de d�echarge.
Sauf cas particulier, C2 est de l'ordre de grandeur de� 1.

� C3 : D�e�nit la raideur �a force nulle K c. Ce param�etre inuence fortement le pincement
des boucles d'hyst�er�esis. Le casK c = K 0 n'ai jamais rencontr�e, même pour des boucles
d'hyst�er�esis l�eg�erement pinc�ees. K c vaut donc C3 jFpk=(dc � upk)j (�gure 5.17.b). Les
valeurs classiques deC3 sont entre 0; 01 et 0; 3.

� C4 : D�e�nit l'abscisse dc correspondant �a F = 0. dc peut être proportionnel �a u0 (C4 > 0)
ou correspondre au d�eplacement au picupk moins un incr�ement d�ependant de K 4. Les
valeurs classiques deC4 sont entre 0; 6 et 0; 9.

� V4 : Premier rapport des pond�erations de B�ezier pour la branche de d�echargement. Dans
la plupart des cas, la valeur de 1 est satisfaisante.

� W4 : Second rapport des pond�erations de B�ezier pour la branche de d�echargement. Dans
la plupart des cas, la valeur de 1 est satisfaisante.

� V5 : Premier rapport des pond�erations de B�ezier pour la branche de chargement. Dans la
plupart des cas, la valeur de 1 est satisfaisante.

� W5 : Second rapport des pond�erations de B�ezier pour la branche de chargement. Dans la
plupart des cas, la valeur de 1 est satisfaisante.

La m�ethode de calage d�ecrite ci-dessus permet d'obtenir le jeu de param�etres directs corre-
spondants �a un essai particulier. Le tableau 5.4 d�etaille les param�etres correspondant au calage
pr�esent�e �gure 5.19.
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Monotone Monotone Cyclique Cyclique
K 0 2000 kN/m d2 17 mm C1 -5,0 - � 30 %
K 1 40 kN/m du 29 mm C2 -0,5 - V4 1,0 -
K 2 -2,5 kN/m F1 1320 N C3 -0,25 - W4 1,0
K 3 -24 kN/m V1 1,0 - C4 0,8 - V5 1,0 -
dy 0,1 mm W1 1,0 - BC 49 - W5 0,5 -
d1 10 mm BR 10 -

Tableau 5.4: Param�etres du calage direct (Pointe P16)

5.2.3 Calage moyen

Le calage moyen est l'�etape suivant le calage direct. On cherche �a mod�eliser le comportement
moyen d'un assemblage �a partir des di��erents essais exp�erimentaux disponibles pour celui-ci.
L'approche la plus simple consisterait �a caler de mani�ere directe chacun des essais disponibles
et �a calculer la moyenne de chaque param�etre. Cette approche est malheureusement trop
chronophage pour être adapt�ee �a notre probl�eme. L'id�ee est donc de se baser sur le jeu de
param�etres directs et de le modi�er a�n de tendre vers le comportement exp�erimental moyen.
En observant l'ensemble des essais disponibles pour chaque assemblage, on identi�e des ten-
dances r�ecurrentes qui sont illustr�ees par la �gure 5.21.

(a) Monotone (b) Cyclique

Figure 5.21: Variabilit�e exp�erimentale en monotone et en cyclique (Equerre YSBE5)

� La variabilit�e exp�erimentale des essais monotones est grande (�gure 5.21.a). On observe
notamment des variations importantes des forces maximales et de la ductilit�e statique.

� L'allure des boucles d'hyst�er�esis est �equivalente. Si l'on fait abstraction des di��erences
d'e�ort entre les pics, on observe que les raideurs de charge et de d�echarge, ainsi que les
abscisses et les raideurs �a force nulle sont semblables (�gure 5.21.b).

� Les e�orts aux pics des boucles d'hyst�er�esis d�ependent, aussi bien exp�erimentalement que
num�eriquement, de la courbe monotone et de l'endommagement. Les courbes mono-
tones �etant fortement variables, il est di�cile de juger de la variation du ph�enom�ene
d'endommagement.

Ces observations permettent de d�evelopper une proc�edure d'identi�cation des param�etres
mod�elisant le comportement moyen de l'assemblage. Le pr�e{requis est de connâ�tre le jeu de
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param�etres directs. La premi�ere �etape consiste �a �evaluer le comportement moyen de l'assemblage.
On calcule les courbes enveloppes de chaque essai cyclique, qui sont plus nombreux et plus
repr�esentatifs du comportement sous chargement sismique que les monotones. Chaque essai
exp�erimental fournit deux courbes enveloppes, l'une dans chaque sens de chargement (positif
et n�egatif). Pour les essais g�eom�etriquement sym�etriques, cela double le nombre de courbes
enveloppes disponibles pour l'�evaluation de la moyenne. Dans ce cas, on travaille en valeurs
absolues des d�eplacements et des e�orts. On d�eduit de ces courbes une courbe moyenne (�g-
ure 5.22.a). Le calcul consiste �a moyenner les e�orts �a chaque d�eplacement, ce qui est pos-
sible car les courbes sont obtenues �a partir du même chargement, donc de la même "liste"
de d�eplacements. La courbe moyenne correspond au comportement moyen de l'assemblage
pour le chargement cyclique consid�er�e. Il est alors possible de modi�er les param�etres mono-
tones du jeu de param�etres directs, qui devient alors le jeu de param�etres moyens, de mani�ere
�a reproduire un comportement cyclique correspondant �a la courbe enveloppe moyenne (�g-
ure 5.22.b). On notera qu'on ne modi�e en aucun cas les param�etres cycliques, puisque l'allure
des cycles est similaire sur les essais. De plus, il n'est en g�en�eral pas n�ecessaire de modi�er les
param�etres d'endommagement, bien que pour certaines con�gurations, de l�eg�eres modi�cations
de ces param�etres 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 d�e�nir un jeu de variables �xes
correspondant �a un essai particulier ou �a une moyenne d'essais. Il s'agit de proposer pour les
param�etres pertinents une loi de probabilit�e. L'obtention d'un jeu de param�etres consiste alors
�a r�ealiser un tirage al�eatoire pour chaque param�etre. Le d�etail de la m�ethode de calage moyen
a mis en avant le fait que les param�etres cycliques et d'endommagement sont tr�es peu variables
par rapport aux param�etres monotones. Le d�eveloppement de cette �etape de calage a donc con-
sist�e �a identi�er les param�etres les plus inuents, le but �etant tout de même de limiter autant
que possible le nombre de param�etres variables. Le param�etre identi��e est la force maximale
F1. Ce choix est bas�e sur une �etude de propagation d'incertitudes dans la loi de comportement
(Humbert et al., 2009), qui montre l'importance de F1 sur le mod�ele. C'est le seul param�etre
d�e�nissant une force et il se pose comme une r�ef�erence pour l'ensemble de la courbe monotone
et donc des boucles d'hyst�er�esis. On rappelle en e�et queF1 est un param�etre de la courbe de
B�ezier qui d�ecrit la partie pr�e-pic de la courbe monotone et que la partie post-pic est d�e�nie par
des raideurs et des d�eplacements (�gure 5.17, page 96), ainsi toute modi�cation de la valeur de
F1 modi�e d'autant l'ensemble de la partie post-pic. On calcule la force maximaleFmax de cha-
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cune des courbes enveloppes moyennes et on en d�eduit l'�ecart type et le coe�cient de variation,
comme le sch�ematise la �gure 5.23.a. On rappelle queF1 est le maximum de la courbe mono-
tone, les valeurs deFmax et F1 ne sont donc pas directement comparables. N�eanmoins, le jeu
de param�etres moyens pr�ecise la valeur moyenne deF1 et on fait l'hypoth�ese que son coe�cient
de variation est le même que pourFmax . On connâ�t ainsi la moyenne et l'�ecart type pour F1.
L'ultime �etape permettant d'obtenir le jeu de param�etres probabilistes consiste �a a�ecter une loi
de probabilit�e au param�etre F1. On s�electionne d'abord la loi normale (ce choix est discut�e plus
loin dans cette partie). On poss�ede alors un jeu de param�etres pour lequelF1 est d�e�ni par une
moyenne, un �ecart type et une loi de probabilit�e. La validation du calage consiste �a calculer les
bornes d'un intervalle de con�ance surF1. On calcule par exempleF 5%

1 et F 95%
1 , respectivement

les fractiles �a 5 et 95 % deF1 (�gure 5.23.b). Pour la densit�e de probabilit�e de la loi normale, le
calcul est simple puisque les fractiles �a 5 et 95 % de la loi normale centr�ee r�eduite sont connus.

(a) Principe du param�etre variable F1 (b) Intervalle de con�ance sur F1

Figure 5.23: Loi de probabilit�e et intervalle de con�ance sur le param�etre F1

On simule le comportement de la loi pourF1 = F 5%
1 et F1 = F 95%

1 et on v�eri�e qu'ils
encadrent l'ensemble des essais exp�erimentaux. C'est-�a-dire qu'aucun essai exp�erimental n'est
inf�erieur �a la simulation pour F 5%

1 (�gure 5.24.a) et qu'aucun n'est sup�erieur �a celle pour F 95%
1

(�gure 5.24.b). On note que pour F 5%
1 un essai est l�eg�erement inf�erieur �a la simulation. On

consid�ere n�eanmoins les comparaisons pr�esent�ees �gure 5.24 comme satisfaisantes, et on pr�ecise
les attentes relatives �a cette m�ethode ci-dessous.

(a) Comparaison exp�erimental{num�erique pour F 5%
1 (b) Comparaison exp�erimental{num�erique pour F 95%

1

Figure 5.24: Validation du calage probabiliste (Equerre XDBE5)
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La volont�e d'aller vers un calage probabiliste, mod�elisant l'incertitude du comportement
des assemblages, est un des moteurs du programme de recherche ANR SISBAT (2009-2013).
La d�emarche de calage probabiliste pr�esent�ee ci-dessus doit donc être vue comme une �etude
de faisabilit�e, dont le but est de valider le principe de mod�eliser l'incertitude sur un unique
param�etre. Ce sont d�esormais des partenaires du programme SISBAT, sp�ecialistes en probabilit�e
et �abilit�e, qui sont charg�es de proposer une loi de probabilit�e adapt�ee au probl�eme et un moyen
de d�eterminer ses param�etres. Il est en e�et di�cilement justi�able de travailler avec une loi
normale bas�ee sur un �echantillon aussi limit�e que les 5 ou 10 valeurs disponibles. Cette loi n'est
donc utilis�ee que comme exemple dans le d�etail de la d�emarche pr�esent�e ci-dessus.

5.2.5 Validation des calages

Pour clôturer cette partie sur les calages de la loi de comportement sur les essais exp�erimentaux,
il convient d'aborder les crit�eres de validation d'un calage. Nous pr�esentons trois niveaux de
calage, le premier mod�elisant un essai exp�erimental particulier. La validation de ce calage
se fait par comparaison visuelle (graphique) des courbes force{d�eplacement exp�erimentale et
num�erique. La qualit�e du calage n'est donc pas quanti�able, puisque l'on fait appel au jugement
personnel. De plus, on introduit ainsi dans le processus de calage une variabilit�e "humaine",
dans le sens o�u des op�erateurs di��erents n'iront pas chercher le même niveau de pr�ecision, et
donc le même jeu de param�etres. Pour comparer deux courbes force{d�eplacement exp�erimentale
et num�erique, on cherche �a �evaluer l'�ecart en e�ort �a chaque d�eplacement. On rappelle en e�et
que ces courbes sont obtenues par essai exp�erimental ou simulation num�erique �a d�eplacement
impos�e avec le même chargement. L'erreur en force �a chaque d�eplacement fournit des donn�ees
di�ciles �a interpr�eter car l'importance d'une erreur de 20 % (par exemple) n'est pas la même �a
un pic d'e�ort qu'au milieu d'une boucle d'hyst�er�esis. Le calcul d'un indice de corr�elation n'est
donc pas �evident. On peut simpli�er le probl�eme en ne comparant que les erreurs aux pics des
boucles d'hyst�er�esis, mais l�a encore le probl�eme de pond�eration se pose. De plus, on perd ainsi
l'information sur l'allure des boucles. Pour y rem�edier, on peut calculer l'�energie dissip�ee en
int�egrant les courbes force{d�eplacement. La �gure 5.25 pr�esente les comparaisons en force et en
�energie pour une même con�guration. N�eanmoins, en plus de compenser des erreurs de signe
oppos�es, la comparaison en �energie perd l'information sur les erreurs aux pics d'e�orts.

(a) Comparaison exp�erimental{num�erique en force{
d�eplacement

(b) Comparaison exp�erimental{num�erique en �energie
cumul�ee

Figure 5.25: Comparaison exp�erimental{num�erique en force et en �energie (P16 C1)

On peut combiner les deux approches pour �evaluer la corr�elation exp�erimentale{num�erique.
Pour chaque demi-cycle, on identi�e la force au pic et on calcule l'�energie dissip�ee. Une faible
erreur en force et en �energie signi�e que la corr�elation est bonne pour le demi-cycle consid�er�e, ce
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qui n'est pas le cas si une seule des deux erreurs est faible. La �gure 5.26 pr�esente cette approche.
Il faut noter que la d�e�nition d'une "erreur faible" est li�ee �a la variabilit�e exp�erimentale, et au
fait de s'appuyer sur un essai particulier ou une moyenne d'essais. Dans le premier cas, les
erreurs sont g�en�eralement de l'ordre de 10 �a 20 %. Dans le second cas, les erreurs sont plus
proches 1 %.

Figure 5.26: Energie dissip�ee et force au pic pour chaque demi cycle (P16 C1)

Cette m�ethode revient en fait �a discr�etiser les erreurs entre l'exp�erimental et le num�erique
�a chaque demi-cycle. N�eanmoins, le probl�eme de pond�eration des cycles plus importants que
les autres se pose toujours. La �gure 5.26 montre par exemple que les erreurs en �energie et en
force sont faibles jusqu'au trenti�eme cycle environ et beaucoup plus importantes au del�a. L'id�ee
de pond�erer les erreurs pour obtenir un indice de corr�elation du calage est limit�ee par le fait
qu'aucun indice ne rendra compte du bon calage de l'ensemble de la partie pr�e-pic et du moins
bon de la partie post-pic. De plus, ces remarques, bas�ees sur la �gure 5.26, peuvent être aussi
bien faites �a partir de la �gure 5.25.a. Dans le cadre de cette th�ese, on consid�ere donc qu'il
n'est pas pertinent de chercher �a quanti�er la corr�elation d'un calage. D'abord, du fait de la
di�cult�e d'une telle tâche, et ensuite en raison de l'apport limit�e que cela am�enerait, puisque la
validation "visuelle" apporte d�ej�a beaucoup d'informations.

Pour compl�eter ce point, on notera que de nombreux auteurs proposent des comparaisons
exp�erimental{num�erique en terme d'�energie dissip�ee par cycle ou de cumul d'�energie dissip�ee,
tel que pr�esent�e �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 en �energie sont toujours excellentes, que les mod�eles soient simples ou complexes, ce
qui justi�e le fait qu'une quanti�cation de la corr�elation d'un calage ne peut se limiter �a l'�etude
en �energie dissip�ee.
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5.3 Mod�elisation des assemblages faiblement dissipatifs

La partie pr�ec�edente a pr�esent�e la mod�elisation du comportement des assemblages dissipatifs
par calage d'une loi de comportement non-lin�eaire, hyst�er�etique et �a endommagement cumulatif.
N�eanmoins, on a d�ej�a mentionn�e le fait que les assemblages par connecteurs m�etalliques n'ont
pas tous les mêmes capacit�es de dissipation d'�energie. On classe ainsi certains assemblages dans
la cat�egorie faiblement dissipatif. On traite dans cette partie la mod�elisation de ces assemblages.
Il s'agit des pointes de connexion de l'ossature et deshold-down.

5.3.1 Pointes d'ossature

Figure 5.27: Pointe
d'ossature

La �gure 5.27 sch�ematise un assemblage de deux �el�ements d'ossature
dans un mur de contreventement. Ces assemblages sont r�ealis�es par
3 ou 4 pointes de dimensions 3; 1 � 90 mm. La premi�ere �etape
de mod�elisation consiste �a d�e�nir le type de loi pertinent pour
chaque direction et sens de chargement. On verra que des �evolutions
lin�eaires ou bilin�eaires su�sent �a mod�eliser avec une pr�ecision su�-
isante les comportements attendus pour la mod�elisation �a l'�echelle de
l'�el�ement de structure. Les choix de loi de comportement sont donc
justi��es au chapitre 6. On ne dispose pas de donn�ees exp�erimentales
pour des pointes d'ossature. On les mod�elise donc �a partir de calculs
de r�esistance des mat�eriaux ou en s'inspirant de mod�eles propos�es
dans la litt�erature.

Arrachement ( X + )

Richard (2001) pr�esente des essais exp�erimentaux et une mod�elisation num�erique de l'arrachement
des pointes d'ossature. Le mod�ele retenu est bilin�eaire et les param�etres sont donn�es. La con�g-
uration test�ee pr�esente aussi des clous de 90mm de longueur, on reprend donc les param�etres
propos�es. On notera que le comportement en arrachement est tr�es raide et que la r�esistance
maximale est atteinte pour des d�eplacements de l'ordre du millim�etre (�gure 5.28.a).

Compression ( X � )

En compression, on consid�ere que le comportement n'est r�egit que par les bois et que les pointes
ne transmettent pas d'e�orts. On mod�elise ce comportement de mani�ere lin�eaire. On �evalue la
raideur en consid�erant que la d�eformation a lieu dans l'�el�ement sollicit�e 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 d�eformation ultime " �a partir de la con-
trainte f c;90;k et du module E90;mean . On consid�ere que l'�el�ement bois est comprim�e sur toute
son �epaisseure. On calcule alors l'allongement � e correspondant �a la d�eformation " . On cal-
cule aussi la force correspondanteF �a partir de f c;90;k et de l'aire de la surface de contactAc.
On d�eduit la raideur de l'assemblage en compression �a partir deF et � e. Le comportement
en compression est donc purement �elastique sans qu'aucune limite de r�esistance ne soit �x�ee
(�gure 5.28.a), des pr�ecisions concernant ce point sont apport�ees dans le chapitre 6.

Cisaillement ( Y )

On �evalue le comportement en cisaillement en se basant sur l'Eurocode 5 (NF EN 1995-1-1,
2005). La raideur de l'assemblageK ser et sa capacit�e r�esistante Fv;Rk sont ainsi calcul�ees. On
consid�ere que le comportement est �elastique de raideurK ser jusqu'�a une force valant Fv;Rk . Un
palier plastique mod�elise la ductilit�e de ce type d'assemblages en cisaillement et une troisi�eme
branche mod�elise le comportement jusqu'�a la rupture (�gure 5.28.b).
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(a) Arrachement{compression (b) Cisaillement

Figure 5.28: Mod�elisation du comportement des pointes d'ossature

5.3.2 Hold-down

Les hold-down sont des �equerres renforc�ees, qui permettent de pr�evenir le soul�evement des mon-
tants de mur. Les �equerres de type AH de Simpson Strong-TieR sont destin�ees �a ce type
d'utilisation. Ces �equerres sont compos�ees d'une �equerre �elanc�ee et d'une rondelle de grande
�epaisseur (�gure 5.29.a). Le comportement en compression (X � ) est mod�elis�e de la même
mani�ere que pour les pointes d'ossature. Le comportement en cisaillement (Y ) de ces con-
necteurs n'est pas connu, notamment parce qu'ils sont avant tout pr�evus pour les reprises de
charges en traction. Comme ces �equerres sont utilis�ees pour renforcer des assemblages par
pointes d'ossature, on n�eglige l'e�et de l'�equerre AH sur le comportement en cisaillement. On
a�ecte donc �a l'ensemble de la liaison le comportement en cisaillement des pointes d'ossature.
La raideur en arrachement est estim�ee de mani�ere similaire �a celle en compression du bois. On
fait l'hypoth�ese que c'est la partie de l'�equerre entre la base de celle-ci et les premi�eres pointes
de �xations sur le montant qui travaille le plus. On calcule la d�eformation " �a la limite du seuil
de plasticit�e �a partir de la contrainte � y et du module E . On en d�eduit l'allongement � l de la
zone consid�er�ee. On obtient �nalement la raideur K 0 �a partir de la force Fy correspondant �a � y

et de l'allongement � l . On consid�ere que le comportement est �elastique de raideurK 0 jusqu'�a
une force valant Fy . Bien que renforc�ee, on consid�ere que l'�equerre ne produira pas de rupture
fragile, on mod�elise donc la partie post-pic par un comportement l�eg�erement adoucissant.

(a) Equerre AH (b) Arrachement{compression

Figure 5.29: Mod�elisation du comportement des �equerresAH
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5.4 Conclusion

Ce chapitre aborde le travail r�ealis�e �a l'�echelle des connecteurs m�etalliques utilis�es pour assembler
les structures �a ossature en bois. Leur importance vis-�a-vis du comportement sous chargement
sismique de la structure a �et�e expliqu�e et les essais exp�erimentaux ont �et�e d�etaill�es, de même que
les observations et remarques que ces essais ont apport�e. La variabilit�e exp�erimentale est mise en
�evidence, mais on note tout de même que l'approvisionnement des mat�eriaux entrâ�ne,a priori ,
une sous{estimation de ce ph�enom�ene. Ce point constitue une perspective d'am�elioration des
travaux �a cette �echelle. L'aspect num�erique a ensuite �et�e abord�e a�n de pr�esenter la m�ethode de
mod�elisation du comportement des assemblages par connecteurs m�etalliques, qui consiste �a caler
les param�etres d'une loi de comportement ph�enom�enologique pour reproduire le comportement
exp�erimental. La prise en compte de la variabilit�e exp�erimentale dans le calage des param�etres
est �nalement pr�esent�ee.



108 Connecteurs m�etalliques - Echelle 1



Chapitre 6

Murs de contreventement - Echelle 2

Dans le cadre de la d�emarche multi-�echelles de mod�elisation num�erique d'une structure �a ossature
en bois, les �el�ements de structure sont la deuxi�eme �echelle d'�etude. On entend par �el�ements de
structure les murs, les planchers et la toiture (�gure 6.1). Les �el�ements sont constitu�es de poutres
et de panneaux et sont assembl�es par di��erents types de connecteurs m�etalliques.

(a) Mur (b) Plancher (c) Toiture

Figure 6.1: �El�ements de structure �a ossature bois

Dans le cadre de l'�etude du comportement parasismique d'un bâtiment �a ossature en bois, les
connecteurs m�etalliques procurent aux �el�ements de structure une ductilit�e importante et donc
une forte capacit�e �a dissiper l'�energie sismique. Dans cette th�ese, nous nous sommes principale-
ment int�eress�es aux murs de contreventement. Les travaux sur les toitures ont �et�e entrepris par
Humbert (2010) et sont poursuivis par des partenaires du programme de recherche ANR SIS-
BAT (2009-2013), de même que les travaux sur les planchers. Dans le chapitre pr�ec�edent, la
mod�elisation num�erique du comportement des assemblages a �et�e d�etaill�ee. Celle-ci se base sur le
comportement exp�erimental des assemblages dissipatifs et sur une estimation de celui des assem-
blages faiblement dissipatifs. A l'�echelle des murs, la relation entre l'exp�erimental et le num�erique
est invers�ee. En e�et, le mod�ele �el�ements �nis (EF) de mur, qui s'appuie sur la mod�elisation
des assemblages, a pour but la pr�evision du comportement. Les essais exp�erimentaux sont donc
utilis�es pour valider le mod�ele EF.
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6.1 Essais exp�erimentaux

Les essais exp�erimentaux 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 mod�elisation num�erique. Les essais ont
�et�e men�es sur des murs de conception classique pour la France m�etropolitaine. Les essais sous
chargement quasi{statique ont �et�e r�ealis�es conjointement par le CSTB et le FCBA entre 2007 et
2009, dans le cadre du programme de recherche Sismob. Les essais sous chargement dynamique
ont �et�e r�ealis�es sur la table vibrante de l'Institut Technologique FCBA en 2012.

6.1.1 D�etails des murs de contreventement

La �gure 6.2 pr�esente sch�ematiquement les murs test�es et pr�ecise les termes retenus pour d�ecrire
ces �el�ements. Les panneaux assurant la stabilit�e horizontale sont clou�es sur une ossature com-
pos�ee de montants et de traverses. Des tiges �let�ees et des �ecrous sont utilis�es pour assurer
l'ancrage du mur sur le banc d'essais. Les ancrages situ�es �a mi-trav�ee sont appel�ees ancrages
courants. Au bas des montants ext�erieurs, des �equerres permettent de relier directement les
montants au banc d'essais. On appelle ces liaisons ancrages ext�erieurs. Le couturage ext�erieur,
not�e sext , est la distance entre les pointes le long du pourtour des panneaux. Cela correspond
donc aux montants ext�erieurs, au montant central ainsi qu'aux deux traverses. Le couturage
int�erieur, sint , est la distance entre les pointes le long des montants interm�ediaires.

Figure 6.2: Sch�ema de principe des murs de contreventement

Comme pour les essais sur les connecteurs m�etalliques (cf.x5.1.1, p 82), la mise en place de la
campagne d'essais sur les murs n�ecessite de pr�eciser les con�gurations �a tester, les chargements
�a imposer et le nombre d'essais �a reproduire par con�guration. Un essai mur est beaucoup plus
lourd �a mettre en place qu'un essai connecteur, les possibilit�es sont donc plus limit�ees pour les
murs.

� Con�gurations : Les con�gurations se basent sur di��erents types de bois d'ossature,
de panneaux de contreventement, de pointes, d'ancrages ext�erieurs et de couturage. La
possibilit�e d'appliquer un chargement vertical simulant les descentes de charge ajoute
une variable suppl�ementaire. Le tableau 6.1 pr�esente les con�gurations retenues. Deux
diam�etres de pointes de contreventement (pointes annel�es de 2; 1 ou 2; 5 mm de diam�etre)
et d'ancrages ext�erieurs ont pu être test�es (�equerres E5 ou AH de Simpson Strong-TieR ).
Les notations OSB9, OSB12, P10, P16 et CP10 signi�ent respectivement panneau en OSB
d'�epaisseur 9 et 12 mm, panneau en particules d'�epaisseur 10 et 16 mm et panneau de
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contreplaqu�es de 10 mm d'�epaisseur. Les di��erences dans les sections d'ossature sont
dues �a des approvisionnements di��erents selon les con�gurations, ce point est n�eanmoins
consid�er�e comme non inuent du point de vue de la r�esistance au contreventement du mur.
Les couturages maximaux donn�es dans le NF DTU 31.2 P1-1 (2011) sont de 300 mm �a
l'int�erieur 150 mm �a l'ext�erieur.

Panneau Ancrage
Pointe Ossature sext sint Sollicitation Vert 3

� � L (mm)1 b� h (mm)2 mm mm Type (nombre) kN

OSB9 E5 2; 1 � 45 35� 120 150 300

Monotone (1)
0

Cyclique (2)
Monotone (1)

5; 5
Cyclique (2)

OSB12

E5 2; 1 � 45 35� 120

150

150

Monotone (1)
0

Cyclique (1)
Monotone (1)

6
Cyclique (1)

AH 2; 5 � 50 45� 145 300

Monotone (1)
0

Cyclique (2)
Cyclique (2)

3
Dynamique (3)

P10 E5 2; 5 � 55 45� 120 150 300
Monotone (1)

0
Cyclique4 (4)

P16

E5

2; 5 � 50

45� 115
300

300

Monotone (2)
6

150

Cyclique5 (2)

AH 45� 145

Monotone (1)
0

Cyclique (2)
Cyclique (2)

3
Dynamique (3)

CP10 AH 2; 5 � 50 45� 145 150 300

Monotone (1)
0

Cyclique (2)
Cyclique (2)

3
Dynamique (3)

1 � � L : diam�etre � longueur
2 b� h : largeur � 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'exp�erience pour les essais murs

� Chargements : Les protocoles de chargement pour les essais quasi{statiques ont d�ej�a �et�e
discut�es (cf. x4.1.1.1 etx5.1.1). Par souci de coh�erence avec les essais pointes de contreven-
tement et les prescriptions de l'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 ont �et�e r�ealis�es dans un but comparatif (NF EN 12512 (2002) et ISO 21581
(2010)). Pour les essais dynamiques sur table vibrante, la s�election d'acc�el�erogrammes est
un processus complexe, qui est abord�e dans un paragraphe sp�eci�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 essais �a cette �echelle a dict�e le nombre
d'essais possibles. La probl�ematique est similaire en dynamique, trois essais sont r�ealis�es
par con�guration, avec trois acc�el�erogrammes di��erents.
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Du fait des di��erences fondamentales entre les essais quasi{statiques et dynamiques, nous
les d�etaillons dans deux parties distinctes.

6.1.2 Essais quasi{statiques

6.1.2.1 Banc d'essais

Figure 6.3: Mur de contreventement sur le banc
d'essais (CSTB)

Le banc d'essais doit permettre de faire
travailler le mur en contreventement,
c'est{�a{dire en cisaillement dans son
plan. La �gure 6.3 montre un mur de con-
treventement install�e sur le banc d'essais.
Une lisse de même section que la tra-
verse inf�erieure est plac�ee entre le mur
et le banc d'essais a�n de permettre les
mouvement des panneaux. Les ancrages
courants et ext�erieurs sont boulonn�es au
pro�l�e m�etallique du banc d'essais, qui
sert de support au mur, on r�ealise ainsi
la même �xation qu' in situ (cf. x6.1.1).
Un syst�eme de glissi�ere est install�e a�n de
garantir le mouvement du mur dans son
plan (�gure 6.4.a). Les frottements sont
limit�es grâce �a des bandes de glissement
en T�eon R . Le v�erin est install�e dans le prolongement de la traverse haute et la charge est ap-
pliqu�ee par l'interm�ediaire d'une entretoise m�etallique de surface 120 � 300 mm (�gure 6.4.b).
Le v�erin et l'entretoise sont en contact lin�eique, de mani�ere �a ne transmettre que la composante
horizontale de la force au mur. L'une des di�cult�es des essais cycliques est de pr�evoir un syst�eme
de rappel pour assurer le mouvement dans les deux sens. Pour ce faire, une deuxi�eme entretoise
est �x�ee �a l'oppos�e de la premi�ere, et reli�ee au v�erin par des tiges �let�ees (�gure 6.4.c). Ainsi,
dans le sens de la sortie de la tige du v�erin, celui-ci appuie sur la premi�ere entretoise. Dans le
sens de la rentr�ee de la tige, l'e�ort est transf�er�e �a la deuxi�eme entretoise par les tiges �let�ees.
Ce syst�eme fait apparâ�tre un l�eger jeu pour des e�orts importants. N�eanmoins, comme l'on
mesure le d�eplacement en tête de mur par un capteur �a �l et non par le capteur de d�eplacement
du v�erin, une telle approche est tout �a fait justi��ee. En�n, les charges verticales sont appliqu�ees
au droit de chaque montant, par l'interm�ediaire d'une poutre en acier �a laquelle sont �x�ees des
masses.

(a) Glissi�ere (b) Entretoise v�erin (c) Entretoise oppos�ee

Figure 6.4: Dispositif exp�erimental pour les murs en quasi{statique
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6.1.2.2 Mesure des d�eplacements

Figure 6.5: Positions des
capteurs de d�eplacement

Plusieurs capteurs de d�eplacement sont install�es. La �g-
ure 6.5 pr�esente leur positionnement. Le d�eplacement hor-
izontal dp de la traverse basse est mesur�e. Le d�eplacement
en tête de mur dt est mesur�e par un capteur �a �l, et le
soul�evement de chaque montant ext�erieur par un capteur
suppl�ementaire. On note sc le soul�evement du montant en
compression (th�eoriquement n�egatif) et st le soul�evement du
montant en traction. Ce dispositif de mesure permet de cal-
culer le d�eplacement dû au cisaillement et �a la exion du
mur, en retranchant l'e�et du mouvement de corps solide,
voir la �gure 3.2 (p 49) qui pr�esente une d�ecomposition des
types de d�eformation des murs : le cisaillement, la exion et
le mouvement de corps rigide. La comparaison du d�eplacement en tête de murdt au d�eplacement
corrig�e dc permet d'estimer l'importance du mouvement de corps solide. Le d�eplacement corrig�e
s'exprime alors ainsi :

dc = dt � dp � (sc � st ) � hauteur=largeur (6.1)

6.1.3 Essais dynamiques

6.1.3.1 Banc d'essais

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

Une table vibrante est le moyen d'essai
exp�erimental qui reproduit le mieux les sol-
licitations sismiques sur une structure. Alors
que les essais quasi{statiques sont r�ealis�es �a
d�eplacements impos�es en un point de la struc-
ture, une table vibrante permet d'imposer une
acc�el�eration �a la base de celle-ci. Les forces
et d�eplacements sont alors d�ependant des
masses, de l'amortissement, de la raideur de
la structure et �evidemment de la sollicitation.
La table vibrante de l'Institut Technologique
FCBA est unidirectionnelle, on sollicite donc
les murs dans leur plan a�n de les faire tra-
vailler en contreventement. Pour ce faire,
ils sont �x�es �a la table de la même mani�ere
que pour les essais quasi{statiques, c'est-�a-
dire par six boulons (4 ancrages courants et
2 ext�erieurs). Un syst�eme de guides �x�e �a la
table assure le mouvement du mur dans son
plan, le jeu entre le mur et les guides est de
l'ordre de 5 mm de chaque côt�e. Une lisse et un caisson sont �x�es �a la traverse haute par
l'interm�ediaire de quatre boulons. Le caisson est rempli de sac de sable a�n de simuler la masse
de la partie sup�erieure de la structure. Les lisses ajout�ees sous et sur le mur permettent avant
tout d'empêcher que les panneaux de contreventement entrent en contact avec le banc d'essais
lors de grandes d�eformations.
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6.1.3.2 D�eroulement d'un essai

Chaque essai suit une proc�edure qui consiste �a imposer successivement des bruits blancs et
des acc�el�erogrammes. Les bruits blancs permettent de mesurer la p�eriode fondamentale du
sp�ecimen, car celle{ci �evolue avec l'endommagement, du fait de l'a�aiblissement de la raideur
du mur. Les acc�el�erogrammes sont issus du même signal sismique di��eremment ampli��e. Le
premier acc�el�erogramme impos�e n'est g�en�eralement pas ampli��e. Les acc�el�erogrammes suivants
sont ampli��es progressivement de mani�ere �a atteindre la rupture �a la 3 �eme ou 4�eme sollicitation.
Sur certains essais, le facteur d'ampli�cation est r�eduit, de mani�ere �a observer le comportement
sous faibles sollicitations d'un mur endommag�e.

6.1.3.3 Originalit�e du banc d'essais

Dans l'�etat de l'art sur les essais exp�erimentaux (cf. x4.1.2.2, p 69), il a �et�e mis en avant que, �a
notre connaissance, tous les essais d�ej�a r�ealis�es sur des murs de contreventement en dynamique
l'ont �et�e au moyen d'une ossature m�etallique 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 o�u le mur soit trop endommag�e pour assurer cette fonction. L'utilisation
d'un syst�eme d'ossature articul�ee n'est donc pas n�ecessaire et permet de �xer la masse directe-
ment au mur, ce qui est plus repr�esentatif des conditions r�eelles. La charge maximale du pont
roulant (2000 kg) est le facteur limitant le niveau de masse appliqu�e sur le mur. De 1500 kg, par
s�ecurit�e, pour la plupart des essais, cette masse a �et�e port�ee �a 2000 kg pour les derniers essais.
En contrepartie, le syst�eme de glissi�ere produira des frottements non repr�esentatifs de la r�ealit�e.

6.1.3.4 Mesure des acc�el�erations et des d�eplacements

Figure 6.7: Position des acc�el�erom�etres

La �gure 6.7 montre le positionnement des
acc�el�erom�etres. Pour chaque acc�el�erom�etre, la
�eche indique la direction d'enregistrement et le
sens de mesure positive. En plus de ces cap-
teurs, un acc�el�erom�etre et un LVDT ( Linear Vari-
able Di�erential Transformer , capteur �electrique
de d�eplacement lin�eaire) sont plac�es sur la ta-
ble vibrante. En�n, un capteur �a �l mesure le
d�eplacement entre la tête de mur et un point �xe du
laboratoire. Le �l de ce capteur est �x�e au même
endroit que les acc�el�erom�etres 3 et 4. La disposi-
tion des acc�el�erom�etres permet d'�etudier le com-
portement global du mur, mais aussi les comporte-
ments locaux, comme le soul�evement des montants
ext�erieurs (capteurs 6 et 8) ainsi que leur exion
(capteurs 5 et 9). Le capteur �a �l et le LVDT fournissent, par di��erence des deux, une deuxi�eme
mesure du d�eplacement relatif du mur, les acc�el�erom�etres 4 et 7 fournissant aussi cette donn�ee.

6.1.3.5 Acc�el�erogrammes

Un essai dynamique permet d'�evaluer le comportement d'une structure pour un acc�el�erogramme
donn�e. Pour cette campagne d'essais, trois essais sont r�ealis�es par con�guration, on cherche donc
�a s�electionner trois acc�el�erogrammes. La proc�edure utilis�ee par le BRGM consiste �a s�electionner
des acc�el�erogrammes r�eels (enregistr�es et disponible dans des bases de donn�ees, cf.x2.3.1,
p 40). La proc�edure de s�election est synth�etis�ee ci-dessous. A�n de repr�esenter au mieux les
mouvements sismiques en France, et par souci de coh�erence avec la r�eglementation, les points
suivants ont �et�e d�e�nis :
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� Les signaux d'entr�ee sont des acc�el�erogrammes naturels et non pas synth�etiques.

� L'al�ea sismique de r�ef�erence repose sur des calculs probabilistes �a 475 ans de p�eriode de
retour. Cela correspond �a une probabilit�e de d�epassement de 10 % sur 50 ans, soit la
probabilit�e associ�ee �a l'exigence de non e�ondrement dans l'Eurocode 8 (NF EN 1998-1,
2005).

� Les sc�enarios de s�eisme sont des sc�enarios r�ealistes dans le contexte de la France et des
Antilles Fran�caises.

L'al�ea sismique probabiliste tient compte des fr�equences d'occurrence des s�eismes autour du
site consid�er�e. L'acc�el�eration du sol en un site est associ�ee �a une p�eriode de retour T. Cette
p�eriode de retour est d�e�nie en termes de probabilit�e de d�epassement de l'acc�el�eration (ou tout
autre param�etre du mouvement du sol). La proc�edure de s�election des acc�el�erogrammes se
d�eroule en quatre �etapes :

� �Etape 1 : Il s'agit tout d'abord de d�e�nir des sc�enarios de s�eisme, c'est-�a-dire les conditions
pour lesquelles on va chercher des s�eismes de r�ef�erence. Les villes de Moule en Guadeloupe,
de Lourdes et de Nice en France m�etropolitaine ont �et�e choisies comme sites repr�esentatifs
des zones d'al�ea fort, moyen et mod�er�e.

� �Etape 2 : On d�e�nit les m�ethodes de calcul qui permettent de trouver les s�eismes de
sc�enario qui sont identi��es sous forme de couple Magnitude-Distance.

� �Etape 3 : On d�e�nit les crit�eres de recherche des acc�el�erogrammes r�eels dans les bases
de donn�ees de mouvements forts. On s'appuie sur des bases de donn�ees mondiales et on
s�electionne pour chaque sc�enario les 20 acc�el�erogrammes r�epondant le mieux aux crit�eres
de recherche.

� �Etape 4 : Pour la r�ealisation d'essais dynamiques, la derni�ere �etape consiste �a modi-
�er pour chaque sc�enario l'acc�el�erogramme de plus grand PGA pour avoir un contenu
fr�equentiel uniformis�e.

Pour le sc�enario Guadeloupe, l'activit�e sismique autour du site est importante sur une large
gamme de distance. Il est ainsi di�cile de trouver un sc�enario unique su�samment repr�esentatif
pour le site. Deux distances sont donc di��erenci�ees :

� Un s�eisme proche, correspondant �a un spectre riche en hautes fr�equences (> 3 Hz) et une
dur�ee de signal courte,

� Un s�eisme lointain, correspondant �a un spectre riche en basses fr�equences (< 3 Hz) et une
dur�ee de signal longue. Les signaux sont naturels modi��es et cal�es sur un spectre cible
pour am�eliorer la repr�esentativit�e du spectre.

L'�etape 4 permet de prendre en compte l'inuence des conditions de sol sur l'att�enuation des
ondes sismiques entre l'origine du s�eisme et l'emplacement de la structure. Le calage est r�ealis�e
en modi�ant le contenu spectral de l'acc�el�erogramme. Il faut pour cela poss�eder un spectre cible.
Ce spectre est calcul�e �a partir de relations d'att�enuation qui prennent en compte les e�ets de
sites. On obtient ainsi un acc�el�erogramme pour chaque sc�enario.

En�n, il convient de d�e�nir un type de sol pour obtenir les acc�el�erogrammes. Un sol de
type B, selon le classement de l'Eurocode 8, est choisi. La d�e�nition de l'Eurocode 8 pour ce
type de sol est la suivante : "D�epôts raides de sable, de gravier ou d'argile sur-consolid�es, d'au
moins plusieurs dizaines de m�etres d'�epaisseur, caract�eris�es par une augmentation progressive
des propri�et�es m�ecaniques avec la profondeur". Ce choix se justi�e car ce type de sol est le plus
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repr�esent�e dans la base de donn�ees d'acc�el�erogrammes r�eels et qu'il est fr�equent dans les zones
constructibles.

Les r�esultats de cette proc�edure de s�election sont quatre acc�el�erogrammes, un pour le sc�enario
de Nice, un pour celui de Lourdes et deux (lointain et proche) pour la ville de Moule. L'id�ee
originale consistait �a utiliser ces signaux pour r�ealiser les essais dynamiques. Il s'est n�eanmoins
av�er�e, lors d'une pr�e{campagne d'essai, que seul le s�eisme lointain (PGA = 0; 33 g) permettait
d'entrâ�ner la rupture des murs. Pour cette raison, les trois signaux sismiques retenus pour la
campagne d'essai (�gure 6.8) sont les suivants :

� Guadeloupe modi��e : le s�eisme obtenu par la m�ethode d�ecrite ci-dessus pour le sc�enario
Guadeloupe lointain (PGA = 0 ; 33 g).

� Guadeloupe naturel : le s�eisme naturel le plus nocif de ceux s�electionn�es pour le sc�enario
Guadeloupe lointain (PGA = 0 ; 24 g).

� L'Aquila : le s�eisme naturel du tremblement de terre de l'Aquila (2009) enregistr�e �a la
station GX066 (PGA = 0 ; 56 g).

Figure 6.8: Acc�el�erogrammes s�electionn�es pour les essais dynamiques

6.1.4 Analyse des r�esultats

On pr�esente ci-dessous une analyse des r�esultats exp�erimentaux sur les murs des contrevente-
ments. Les essais quasi{statiques et dynamiques font l'objet de deux parties distinctes. On
cherche dans chacune d'elles �a transmettre au lecteur les points cl�es permettant de comprendre
le comportement des murs au cours des essais et les modes de ruines qui en d�ecoulent.
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6.1.4.1 Essais quasi{statiques

Observations
La �gure 6.9 sch�ematise la d�eformation du mur au cours d'un essai exp�erimental et pr�esente
plusieurs illustrations des comportements locaux. Visuellement, le comportement global de l'os-
sature est celui d'un cadre rigide articul�e en ses coins, ce comportement est g�en�eralement appel�e
d�eformation en parall�elogramme. N�eanmoins, si l'on prête attention au comportement local des
ancrages ext�erieurs, on observe que le montant ext�erieur sollicit�e en traction peut s'�ecarter de
la traverse basse en d�eformant l'�equerre. Ce ph�enom�ene n'est observ�e que pour les �equerresE5,
pas pour lesAH . Cela signi�e que le comportement global n'est pas purement parall�elogramme.
Concernant les panneaux de contreventement, on observe qu'ils ne se d�eforment pas et subissent
une rotation autour d'un axe orthogonal �a leur plan. Pour de grands d�eplacements en tête
de mur, ce mouvement de corps rigide est tr�es visible. Cela implique que les connecteurs aux
coins des panneaux subissent des d�eformations tr�es importantes et qu'ils sont les premiers �a
s'endommager. Lorsqu'en plus il y a soul�evement du montant, on peut observer une rupture du
coin du panneau co•�ncidant �a l'ancrage ext�erieur. A contrario , les connecteurs plac�es le long des
montants interm�ediaires ne semblent pas subir de d�eformation importante. Cela est coh�erent
avec l'approche de dimensionnement de la norme NF EN 1995-1-1 (2005), qui consid�ere que ces
connecteurs ne participent pas �a la r�esistance en contreventement des murs. Leur utilit�e consis-
terait �a pr�evenir la exion hors plan des panneaux. En�n, il est possible en �n d'essai d'observer
la d�eformation des pointes de contreventement, on retrouve alors les observations discut�ees au
chapitre pr�ec�edent (cf. x5.1.3, p 87).

Figure 6.9: Observation du comportement global et local du mur

Les essais quasi{statiques sont r�ealis�es jusqu'�a des d�eplacements importants (de l'ordre de
100 mm). Cela permet d'observer les ruptures d'une grande partie des connecteurs m�etalliques.
Comme expliqu�e ci-dessus, ce sont les connecteurs dans les coins des panneaux qui sont les plus
sollicit�es du fait du mouvement relatif entre l'ossature et les panneaux. Au cours d'un essai,
ces assemblages sont donc les premiers �a se rompre par arrachement, perforation ou fatigue des
pointes. On observe ensuite que ce sont les assemblages contigus se rompent, le ph�enom�ene se
propage ainsi �a partir des coins des panneaux. Cela s'explique par le fait que chaque rupture
d'assemblage entrâ�ne une redistribution des e�orts sur les assemblages voisins.

Analyse des mesures
Les mesures de la force et des d�eplacements permettent de calculer la raideur initialeK 0, la
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force maximale Fmax , la limite �elastique dy et la limite ultime du . Pour les essais cycliques, le
calcul est r�ealis�e sur la courbe enveloppe des cycles. La ductilit�e est donn�ee par le rapport de
du sur dy , on la nomme ductilit�e statique DS pour les essais monotones et ductilit�e cycliqueDC

pour les essais cycliques. L'annexe D synth�etise les r�esultats des essais murs, ceux{ci montrent
que d'une mani�ere g�en�erale :

� Les raideurs initiales sont tr�es variables, même pour des essais identiques. Cela se r�epercute
sur les valeurs dedy et de DS, qui sont ainsi di�ciles �a interpr�eter.

� Les �equerres renforc�eesAH augmente la raideur initiale, la force maximale et la duc-
tilit�e par rapport aux �equerres classiques E5. Les �equerresAH limitent le soul�evement
des montants ext�erieurs, ce qui r�eduit les contraintes sur les pointes de contreventement
environnantes.

� Un couturage resserr�e augmente la raideur initiale, la force maximale et la ductilit�e (cf.
con�guration P16 E5). Ce point est n�eanmoins d�ej�a bien �etabli et pris en compte, par
exemple dans l'Eurocode 5 (NF EN 1995-1-1, 2005) pour le calcul des murs de contreven-
tement.

� Plusieurs essais sont r�ep�et�es deux fois �a l'identique. En terme de force maximale, l'�ecart
le plus important entre deux essais identiques est de l'ordre de 12 %.

� A pointe et ancrage �equivalents, la con�guration OSB12 est moins r�esistante que le P16
et le CP10, mais les ductilit�es sont l�eg�erement sup�erieures.

�Evolution force{d�eplacement caract�eristique

Figure 6.10: �Evolution force{d�eplacement
caract�eristique des murs en contreventement

La �gure 6.10 pr�esente le comportement
caract�eristique d'un mur en contrevente-
ment sous chargements monotone et cyclique.
La similitude avec les r�esultats des essais
exp�erimentaux �a l'�echelle des connecteurs
m�etalliques est �evidente (cf. x5.1.3, p 87). On
retrouve en e�et le comportement non lin�eaire
et ductile de l'essai monotone ainsi que les
boucles d'hyst�er�esis et l'endommagement pro-
gressif de l'essai cyclique. On observe aussi le
ph�enom�ene de r�eduction du d�eplacement au
pic d'e�ort en cyclique ( cap degradation). En-
�n, on peut voir que l'essai cyclique est men�e
jusqu'�a rupture compl�ete du mur, puisque
celui-ci n'o�re plus aucune r�esistance sur le
dernier cycle.

Chargement vertical
Pour environ la moiti�e des essais (cf. Tableau 6.1, p 111), un chargement vertical est impos�e
a�n de mod�eliser les descentes de charge qu'un mur subit au sein d'une structure. Il convient
d'aborder les aspects globaux et locaux qu'entrâ�ne ce chargement. A l'�echelle globale, les essais
exp�erimentaux ne montrent pas de tendance dominante (cf. Annexe D). Pour certaines con-
�gurations, le chargement vertical n'a pas d'inuence (OSB9 E5, P16 AH (�gure 6.11.a)). Sur
d'autres, cette inuence semble limit�ee (OSB12 E5, CP10 AH), alors qu'elle semble importante
pour la con�guration OSB12 AH (�gure 6.11.b). De plus, ces r�esultats contredisent ceux de
Dean et Shenton (2005), qui pr�esentent des r�esultats d'essais assimilables �a des monotones pour
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trois niveaux de chargement vertical. Leurs r�esultats montrent que la charge verticale augmente
la r�esistance (entre 20 et 30 %) et la raideur (plus de 100 %) des murs. Le nombre d'essais
limit�e, et le plan d'exp�erience qui n'a pas pour objectif principal l'�etude de l'e�et du chargement
vertical, ne nous fournissent pas les donn�ees su�santes pour �etudier plus en d�etail ce ph�enom�ene.

(a) P16 AH (b) OSB12 AH

Figure 6.11: Inuence du chargement vertical (NC : Non Charg�e, C : Charg�e)

A l'�echelle locale, le chargement vertical a une grande inuence sur le comportement des
ancrages ext�erieurs, car il sollicite les montants en compression. Au cours d'un essai, les montants
ext�erieurs sont normalement sollicit�es en traction ou compression selon le sens du chargement
horizontal. Le chargement vertical r�eduit ou annule le ph�enom�ene de traction dans les montants
ext�erieurs. De cette mani�ere, l'ancrage ext�erieur n'est pas ou peu sollicit�e en traction. Dans le
cas des essais r�ealis�es avec l'�equerre E5, le soul�evement moyen des montants ext�erieurs est de
7; 8 mm avec chargement vertical et de 25; 2 mm sans. On notera que pour les �equerres AH,
beaucoup plus rigides, les soul�evements sont n�egligeables.

E�et du protocole de chargement
Deux chargements cycliques di��erents ont �et�e test�es sur la con�guration P10. Le chargement
CEN (NF EN 12512, 2002) et le chargement ISO (ISO 21581, 2010) sont utilis�es. Les r�esultats
de ces essais ont d�ej�a �et�e pr�esent�es (cf. x4.1.1.1, p 64). On observe que les deux historiques de
chargement sont �nalement assez proches et qu'ils n'inuencent pas v�eritablement la r�eponse
des murs.

Ph�enom�ene de dissym�etrie en force
Un ph�enom�ene de dissym�etrie en force a �et�e identi��e sur les essais pointes (cf. x5.1.3.1, p 91).
Pour ceux{ci, ce ph�enom�ene est attribu�e �a la non sym�etrie de l'�eprouvette et aux ph�enom�enes
de frottement plus importants en compression qu'en traction. Une autre cause de dissym�etrie
en force, identi��ee par Li et al. (2012a), est consid�er�ee comme n�egligeable pour ces essais
pointes. Il s'agit du fait qu'�a chaque amplitude non atteinte pr�ealablement, la pointe subit
un endommagement qui l'a�aiblit lors du chargement dans le sens oppos�e. Les essais cycliques
sur les murs de contreventement pr�esentent aussi une dissym�etrie en force. Les �eprouvettes
�etant sym�etriques, de même que le syst�eme de mise en charge, on attribue cette dissym�etrie au
ph�enom�ene d'endommagement d�ecrit par Li et al. (2012a). Des essais suppl�ementaires seraient
n�ecessaires pour �etudier plus en d�etail ce point, ce qui n'a pas �et�e fait dans le cadre de cette
th�ese.
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6.1.4.2 Essais dynamiques

Observations
Les essais se d�eroulent selon la proc�edure d�ej�a d�ecrite (cf. x6.1.3.2, p 114). Entre chaque
acc�el�erogramme, et en plus du bruit blanc, le mur est inspect�e visuellement. L'attention se porte
essentiellement sur l'�etat des pointes de contreventement. N�eanmoins, les di��erents ancrages et
les panneaux en bois sont aussi observ�es. Pour ces derniers, il s'agit notamment d'observer les
coins, qui sont les zones les plus sollicit�ees. G�en�eralement, le premier acc�el�erogramme sollicite
tr�es peu le mur, dont le d�eplacement maximal en tête est de l'ordre de 10 mm. Suite �a un tel
essai, il n'est pas possible de distinguer visuellement de quelconques endommagements, ce que
permet en revanche l'analyse des bruits blancs (discut�ee plus loin dans cette partie). Suite �a
des sollicitations plus importantes, on commence �a observer les endommagements au niveau des
pointes de contreventement. On retrouve une localisation des dommages comparables �a celle des
essais cycliques quasi{statiques, �a savoir que les pointes les plus endommag�ees se trouvent dans
les coins des panneaux. De ce fait, les premi�eres ruptures compl�etes de pointes apparaissent
g�en�eralement dans les coins, pr�ealablement au dernier test bas�e sur un acc�el�erogramme tr�es
fortement ampli��e. Ce dernier test, sous tr�es fortes sollicitations, engendre la rupture d'une
grande partie des pointes, et donc une perte de raideur trop importante pour que le mur puisse
continuer �a reprendre des e�orts de contreventement. Malgr�e ces dommages, on notera que le
mur est encore capable de supporter la charge verticale sans s'e�ondrer. La �gure 6.12 pr�esente
di��erentes ruptures de pointes issues du même essai. On observe bien que les pointes subissent
des d�eformations plastiques, particuli�erement visibles sur les photos a et b. On retrouve aussi
les modes de ruptures observ�es lors des essais pointes (cf.x5.1.3.1, 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, l'observation visuelle de l'essai met en
�evidence la d�eformation 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 soul�evement
des montants ext�erieurs au niveau des ancrages ext�erieurs.

Analyse des mesures
Un acc�el�erom�etre mesure l'acc�el�eration dans une direction sp�eci�que. Une double int�egration
temporelle de cette mesure doit fournir le d�eplacement. N�eanmoins, même si les acc�el�erom�etres
utilis�es sont continus, il semble qu'il existe une fr�equence de coupure en dessous de laquelle la
mesure n'est pas e�ectu�ee. Cette fr�equence serait de l'ordre de 0; 3 Hz. Le calcul du d�eplacement
serait ainsi quelque peu fauss�e. Le d�eplacement relatif du mur (di��erence des d�eplacements en
tête 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 d�eplacement sont install�es en plus des
acc�el�erom�etres, l'un sur la table et l'autre en tête de mur. Ce sont les mesures de ces capteurs
qui sont utilis�ees pour analyser les r�esultats en d�eplacement.

Pour chaque essai, la fr�equence fondamentale et l'amortissement sont obtenus �a l'�etat initial.
Les valeurs maximales du d�eplacement relatif du mur sont extraites pour chaque ampli�cation.
Ces donn�ees permettent d'observer les points suivants :

� Les fr�equences fondamentales sont assez variables, allant de 5; 8 �a 7; 2 Hz pour la con-
�guration OSB12 1500 kg. Cela tend �a con�rmer la variabilit�e importante de la raideur
initiale observ�ee sur les essais quasi{statiques.

� Les coe�cients d'amortissement sont tr�es stables, les valeurs s'�echelonnant de 12 �a 15 Hz.

� De mani�ere tout �a fait logique, les d�eplacements sont nettement plus importants lorsque
la masse passe de 1500 �a 2000 kg. Pour l'OSB12 par exemple, le d�eplacement maximal
passe de 38 �a 58 mm pour le signal Guadeloupe Modi��e ampli��e �a 1 ; 06 g.

� La r�ep�etabilit�e est test�ee en reproduisant trois fois la même s�equence d'essai sur la même
con�guration de mur. La tableau 6.2 pr�esente les valeurs de la fr�equence fondamentale
f 0 de chaque mur et des d�eplacements maximum �a di��erents niveaux de sollicitation. On
observe que le mur de l'essai 2 est moins rigide que les deux autres, ce qui entrâ�ne des
di��erences non n�egligeables en terme de d�eplacement. Pour les deux murs de fr�equence
fondamentale similaires (essai 1 et 3), les r�esultats en d�eplacement sont tr�es proches. On
peut donc conclure �a une bonne r�ep�etabilit�e du syst�eme exp�erimental.

Sollicitation D�eplacement max (mm) Fr�equence f 0 (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 fr�equence fondamentale

Figure 6.13: Fonction de transfert du mur au
�l des sollicitations

Les fonctions de transfert du mur sont cal-
cul�ees �a partir des bruits blancs r�ealis�es �a
di��erents moments des essais. La �gure 6.13
pr�esente la fonction de transfert du mur �a
l'�etat initial, ainsi qu'apr�es chacune des sol-
licitations pour le sp�ecimen OSB12 avec une
masse de 1500 kg et l'acc�el�erogramme Guade-
loupe modi��e. L'acc�el�erogramme est r�ep�et�e
quatre fois, respectivement �a des PGA de 0; 33
- 1; 06 - 0; 33 et 1; 25 g. Le dernier signal ayant
caus�e la rupture du mur, aucun bruit blanc n'a
ensuite �et�e test�e. L'�evolution des fonctions de
transfert montre que la fr�equence fondamen-
tale du mur diminue suite aux deux premiers
signaux (0; 33 et 1; 06 g) en passant de 6; 25 �a
2; 25 Hz. En revanche, la fr�equence fondamentale n'est pas modi��ee suite au troisi�eme signal, ce
qui s'explique par une sollicitation plus faible qu'au deuxi�eme signal (0; 33 contre 1; 06 g) ainsi
qu'un endommagement d�ej�a fort au pr�ealable.
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6.2 Mod�ele �El�ements Finis

On aborde dans cette partie le d�eveloppement du mod�ele�El�ements Finis (EF) d�etaill�e de mur
de contreventement. Ce mod�ele est bas�e sur le principe, d�ej�a �enonc�e, d'une dissipation de
l'�energie concentr�ee dans les assemblages par connecteurs m�etalliques, notamment les pointes
de contreventement dans le cas des murs.

6.2.1 G�eom�etrie

Figure 6.14: Repr�esentation �eclat�ee du mod�ele
EF d�etaill�e

Un mur est compos�e d'une ossature, de
panneaux et de connecteurs m�etalliques.
L'ossature est mod�elis�ee par des �el�ements de
poutre, selon l'hypoth�ese d'Euler. Les pan-
neaux sont mod�elis�es par des �el�ements plaques
�a 4 n�uds. Les poutres et les plaques ont
un comportement �elastique lin�eaire. Chaque
connecteur m�etallique est mod�elis�e par un
�el�ement �a deux n�uds assimilable �a un ressort.
Ces n�uds poss�edent 3 degr�es de libert�e
(DX, DY et DRZ), d�e�nissant l'�el�ement 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
�etudi�e). Le maillage d'un mur est construit de
mani�ere �a ce que chaque ressort mod�elisant un
assemblage relie deux n�uds confondus, ap-
partenant chacun �a un des deux �el�ements assembl�es. C'est pourquoi la �gure 6.14 repr�esente,
pour une meilleure lisibilit�e, le mod�ele de mani�ere �eclat�ee. Les raideurs en rotation (selon DRZ)
sont n�eglig�es pour tous les assemblages :

� Pour les pointes de contreventement, DRZ correspond �a une rotation autour de l'axe de
la pointe. Hormis le frottement entre les deux pi�eces de bois, aucun e�ort ne peut être
transf�er�e selon DRZ pour ce type d'assemblage.

� Pour les assemblages entre les �el�ements d'ossature, renforc�es ou non par une �equerre, DRZ
correspond �a la rotation pr�esent�ee �gure 6.15. La exion des pointes engendre un moment
r�esistant, qui est n�eanmoins n�eglig�e du fait des faibles diam�etre et longueur de p�en�etration
de celles{ci (3; 1 � 90 mm).

Figure 6.15: Rotation
selon DRZ d'un
assemblage entre

�el�ements d'ossature

Les raideurs en translation (selon DX et DY) sont d�etermin�ees par
la loi de comportement hyst�er�etique de Humbert (cf. x3.2.3, p 56). Ces
deux degr�es de libert�e (ddl) sont ind�ependants, la loi de comportement
est donc a�ect�ee deux fois pour mod�eliser chaque assemblage. Dans le
cas des assemblages entre �el�ements d'ossature (�gure 6.15), la loi selon
DX utilise le jeu de param�etres d�e�ni en arrachement/compression, et
celle selon DY utilise les param�etres d�e�nis pour le cisaillement (cf.
x5.3, p 105). Le d�ecouplage des comportements selon DX et DY im-
plique que pour un d�eplacement entre les deux n�uds de l'�el�ement de
vecteur U non nul, de composantesUX 6= 0 et UY 6= 0, les forces selon
chaque ddl (FX et FY ) sont calcul�ees ind�ependamment selon la loi
param�etr�ee dans chacune des directions. Il en r�esulte que le vecteur
F de la force dans la liaison est la somme vectorielle deFX et FY .
Ainsi, lorsque des jeux de param�etres di��erents sont a�ect�es en DX
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et DY, le comportement e�ectif de l'�el�ement, qui est donn�e par F = f (U), est une combinaison
des deux lois qui ne peut être v�eri��ee exp�erimentalement, car seuls des essais selon les directions
X et Y sont r�ealis�es. N�eanmoins, les essais exp�erimentaux sur les murs n'ont jamais mis en
�evidence de d�eplacement important en cisaillement des liaisons entre �el�ements d'ossature, la
m�econnaissance du comportement dans des directions particuli�eres n'est donc pas consid�er�ee
comme pr�ejudiciable.

Le d�ecouplage des comportements en DX et DY est plus probl�ematique pour la mod�elisa{tion
des pointes de contreventement, et engendre une surestimation des e�orts si la loi unidirection-
nelle est a�ect�ee �a la fois �a DX et DY (cf. x4.2, p 72). Pour y rem�edier, le principe du oriented
spring pair model est impl�ement�e dans le code (Richard (2001), Judd (2005)). Pour chaque liai-
son, lesddl sont traduits dans un rep�ere local orient�e selon la direction de d�eformation dominante
de l'assemblage.

6.2.2 Mat�eriaux

Les �el�ements en bois du mod�ele (ossature et panneaux) sont mod�elis�es par un comportement
�elastique lin�eaire homog�ene et isotrope. Le tableau 6.3 pr�esente les valeurs de rigidit�e et de
masse volumique utilis�ees pour la mod�elisation. Les poutres de l'ossature sont d�e�nies par le
module d'�elasticit�e moyen et la masse volumique moyenne pour des bois de classe de r�esistance
C24. Pour les panneaux OSB, les valeurs de la rigidit�e et la masse volumique correspondent �a un
OSB de type 3 (Panneaux travaillants utilis�es en milieu humide). Les panneaux OSB sont pour
l'instant consid�er�es comme un mat�eriau isotrope, dont la rigidit�e est la moyenne des rigidit�es
longitudinale et transversale. Pour les panneaux de particules, c'est le type 5 qui est retenu
(même d�e�nition que l'OSB/3).

Ossature OSB/3 P5 10 mm P5 16 mm
Em (MPa) 11000 3400 2000 1900
� m (kg=m3) 420 550 650 600

Tableau 6.3: Rigidit�es et masses volumiques retenues pour la mod�elisation

6.2.3 Conditions limites

Les conditions limites d�e�nies pour le mod�ele correspondent �a celles appliqu�ees pour les essais
exp�erimentaux sur les murs. Tous les n�uds de la traverse basse sont bloqu�es, ce qui se justi�e
par les d�eplacements n�egligeables mesur�es lors des essais et permet une prise en compte simple de
la �xation du mur sur les fondations. On a d�ej�a mentionn�e le fait que le calcul est 2D seulement,
ce qui exp�erimentalement correspond aux syst�emes de guidage utilis�es �a la fois pour les essais
quasi{statiques et les essais dynamiques. Le chargement vertical est appliqu�e par l'interm�ediaire
de masses ponctuelles uniform�ement r�eparties le long de la traverse haute du mur (�gure 6.14).
Pour les essais quasi{statiques, le chargement vertical n'est pas uniform�ement r�eparti car il n'est
appliqu�e qu'au droit des montants, soit en cinq endroits di��erents. N�eanmoins, on consid�ere
qu'une charge uniform�ement r�epartie est une approximation coh�erente, car la traverse haute
est doubl�ee, 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 mod�elisation.

Pour les essais quasi{statiques, le chargement est un d�eplacement impos�e �a chaque n�ud
de la traverse haute et au n�ud sup�erieur de chaque montant principal. Les d�eplacements
impos�es au mod�ele num�erique sont les d�eplacements mesur�es en tête de murdt lors des essais
exp�erimentaux. En premi�ere approche, on utilisait le d�eplacement corrig�e dc (cf. x6.1.2.2, p 113),
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mais du fait des faibles �ecarts entredt et dc, et du manque des donn�ees n�ecessaires pour calculer
dc sur certains essais, l'ensemble des calculs a �et�e r�ealis�e �a partir dedt .

Pour les essais dynamiques, le chargement consiste �a d�e�nir un champ d'acc�el�eration hori-
zontale �a partir de l'acc�el�erogramme d'entr�ee. La traverse basse est toujours �xe, et l'ensemble
du mod�ele est soumis au champ d'acc�el�eration. Les forces d'inertie apparaissent sous l'e�et
combin�e des masses et du champ d'acc�el�eration.

6.2.4 D�eroulement des calculs

Il est n�ecessaire d'apporter quelques pr�ecisions suppl�ementaires sur le d�eroulement des calculs.
Il s'agit surtout de pr�eciser les conditions dans lesquelles sont calcul�ees les directions de charge-
ment des assemblages et de d�etailler les choix de mod�elisation concernant l'amortissement en
dynamique. On rappelle que les calculs sont r�ealis�es avec le logiciel libre CodeAster1.

6.2.4.1 Pr�e{calculs

Avant le calcul �a proprement parler, il convient de suivre deux �etapes. La premi�ere concerne
les directions de chargement de chaque assemblage, qui permettent de d�e�nir un rep�ere local
pour chacun d'eux. On impose pour cela un faible d�eplacement en tête de mur, on extrait pour
chaque assemblage les d�eplacements selon les axes X et Y du rep�ere global du maillage, on en
d�eduit l'orientation de la direction de chargement et on d�e�nit le rep�ere local correspondant. Les
travaux de Richard (2001) montrent qu'au cours d'un calcul la direction de chargement �evolue
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 mod�ele. Cette condition est v�eri��ee en travaillant
sur un mod�ele �elastique (modi�cations temporaires du comportement des ressorts mod�elisant
les assemblages) et en imposant un d�eplacement de 1 mm, ce qui �a l'�echelle du mur (2; 4 m de
côt�e) est tr�es faible.

La deuxi�eme �etape consiste �a appliquer la charge verticale. En e�et, �a l'�etat initial le mur
n'est pas contraint par la masse qu'il supporte. Il s'agit donc de calculer l'�etat de contrainte
dans le mur pour la masse appliqu�ee en tête. Cet �etat est alors consid�er�e comme le nouvel �etat
initial, �a partir duquel sera r�ealis�e le calcul.

6.2.4.2 Pr�e{calculs suppl�ementaires en dynamique

Les �etapes pr�e{calculatoires d�ecrites ci{dessus valent aussi pour les calculs en dynamique. L'�etat
initial est simplement compl�et�e par l'hypoth�ese selon laquelle les vitesses et acc�el�erations sont
nulles. N�eanmoins, des �etapes suppl�ementaires doivent être men�ees avant les calculs en dy-
namique. En e�et, ceux{ci se di��erencient des calculs en quasi{statiques par la n�ecessit�e de
mod�eliser l'amortissement visqueux (cf. x1.2.1, p 28). On utilise la m�ethode de Rayleigh,
m�ethode qui est majoritairement employ�ee pour l'int�egration directe des �equations du mouve-
ment (Paultre, 2005) pour des syst�emes �a plusieurs degr�es de libert�e. La premi�ere �etape consiste
donc �a d�eterminer les modes propres et les masses modales correspondantes. Les deux premiers
modes (de pulsation propre! 0 et ! 1,) pour lesquels la masse modale est non n�egligeable sont
les modes retenus pour le calcul de l'amortissement. On a�ecte le même taux d'amortissement
� �a chaque mode. La matrice d'amortissementC est alors construite �a partir de la matrice de
masseM et de celle de rigidit�e initiale K tel que :

C = � K + � M (6.2)

1Toute la documentation est disponible sur www.code-aster.org
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Avec � et � des param�etres tels que :

� =
2�

! 0 + ! 1
et � =

2�
! 0 + ! 1

! 0 � ! 1 (6.3)

La matrice d'amortissement est donc calcul�ee �a l'�etat initial et n'est pas modi��ee au cours
du calcul. Si cela facilite la programmation et r�eduit les temps de calcul, cela engendre aussi
un probl�eme, g�en�eralement en �n de calcul. En e�et, comme les observations exp�erimentales
l'ont montr�e, les pointes de contreventement dans les coins des panneaux sont beaucoup plus
sollicit�ees que les autres, ce qui entrâ�ne leur rupture pr�ecoce. Num�eriquement, l'�el�ement �a deux
n�uds qui mod�elise un assemblage cass�e renvoie une force quasi{nulle (voirx6.2.4.3 ci{dessous),
mais la force d'amortissement de l'�el�ement est toujours pr�esente car la matrice C n'est pas mise
�a jour. Hors, puisque la rupture d'une liaison se produit pour de grands d�eplacements locaux
(au niveau de l'assemblage), la vitesse, et donc la force d'amortissement, sont importantes. Pour
rem�edier �a ce probl�eme, la mise �a jour de la matrice d'amortissement au fur et �a mesure du cal-
cul a �et�e programm�ee, mais les limites techniques des machines disponibles (taille de m�emoire
vive), n'ont pas permis de mener �a terme un calcul. Ce point fait donc parti des perspectives
d'�evolutions de ces travaux.

6.2.4.3 Fin de calcul

Au cours d'un calcul, les pointes les plus sollicit�ees rompent les unes apr�es les autres. D'un point
de vue num�erique, cela se traduit par un indice d'endommagement atteignant 1 pour l'�el�ement
concern�e. La raideur de l'�el�ement vaut alors 1 N/m (0 N/m poserait des probl�emes num�eriques),
ce qui engendre un e�ort n�egligeable dans la liaison (l'ordre de grandeur de la raideur initiale
pour les pointes de contreventement est de plus de 106 N/m). Le d�efaut de cette m�ethode est
de pouvoir assurer la convergence du mod�ele, même lorsque toutes les pointes sont cass�ees, et
les d�eplacements calcul�es deviennent alors fantaisistes (de l'ordre du kilom�etre). On se doit
donc de �xer un crit�ere de �n de calcul. Le choix se porte sur une limite du nombre d'�el�ements
ayant atteint un indice d'endommagement de 1, ceux{ci sont compt�es apr�es chaque pas de temps
converg�e. Lorsque leur nombre d�epasse un seuil pr�ed�e�nit, le calcul est arrêt�e. Ce seuil est �x�e �a
50 % du nombre total de pointes de contreventement. D'apr�es les observations exp�erimentales,
cela doit permettre de simuler jusqu'au bout l'ensemble des essais quasi{statiques.

6.2.4.4 Crit�ere de convergence

Un calcul par �el�ements �nis consiste �a r�esoudre un probl�eme non lin�eaire de mani�ere incr�ementale.
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 l'estimation du champ de
d�eplacements. La convergence de la m�ethode est test�ee en utilisant le r�esidu global relatif, qui
est le rapport de la norme in�nie2 du r�esidu et d'une quantit�e repr�esentative du chargement
ext�erieur. La convergence est atteinte quand le r�esidu global relatif est inf�erieur au crit�ere de
convergence d�e�ni pas l'utilisateur. A�n d'optimiser au mieux les temps de calculs, on a cherch�e
la valeur la plus �elev�ee du crit�ere de convergence assurant la stabilit�e de la r�eponse (ind�ependance
du comportement calcul�e par rapport au crit�ere de convergence). En testant plusieurs valeurs
de crit�ere de convergence, entre 10� 4 et 10� 8, sur un calcul en dynamique, on observe que les
r�esultats sont stables �a partir d'une valeur de 10 � 6, qui est donc la valeur retenue pour tous les
calculs num�eriques r�ealis�es dans cette th�ese.

2La norme in�nie est la composante maximale de la valeur absolue du vecteur r�esidu
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6.2.4.5 Consid�erations suppl�ementaires en dynamique

Les calculs dynamiques ne prennent pas en compte l'augmentation de la raideur due �a la vitesse
de chargement (cf. x4.1.1.1, p 61). Ce choix est guid�e par les �etudes num�eriques pr�esent�ees
dans la litt�erature (cf. x4.2, p 72), qui n'ont jamais pris en compte ce ph�enom�ene. Une autre
raison est la di�cult�e �a mod�eliser l'inuence de cette vitesse, notamment du fait du manque
de donn�ees. En e�et, aucune de nos donn�ees exp�erimentales ne nous permet, par exemple, de
calibrer un amortisseur qui serait mis en parall�ele de l'�el�ement �a deux n�uds mod�elisant un
assemblage.

Il convient aussi de pr�eciser la fr�equence d'�echantillonnage des signaux qui sont utilis�es
pour les calculs dynamiques. Elle doit être su�sante pour que la perte d'informations due
�a l'�echantillonnage corresponde �a de grandes fr�equences, n'ayant qu'un e�et n�egligeable sur la
structure. Dans les bases de donn�ees d'acc�el�erogrammes naturels, les fr�equences d'�echantillonnage
les plus basses sont g�en�eralement de l'ordre de 50 Hz. Dans cette th�ese, et pour des raisons pra-
tiques li�ees au logiciel de commande et de mesure de la table vibrante du FCBA, les signaux sont
�echantillonn�es �a 64 Hz. Pour v�eri�er que cette valeur est su�sante, un signal a �et�e �echantillonn�e
�a 64 et 128 Hz. Les r�eponses du mod�ele sont strictement identiques pour ces deux fr�equences,
justi�ant ainsi la valeur de 64 Hz.

6.3 R�esultats

Le mod�ele EF de mur de contreventement d�ecrit dans la partie pr�ec�edente est utilis�e pour pr�evoir
le comportement des murs en quasi{statique et en dynamique. Tous les essais exp�erimentaux
d�etaill�es au d�ebut de ce chapitre sont reproduits et les r�esultats exp�erimentaux et num�eriques
sont compar�es. Cette �etape permet de valider le mod�ele EF de mur. Dans un second temps, le
mod�ele est utilis�e pour �etudier des ph�enom�enes qui sont di�cilement observables exp�erimentale{
ment, que ce soit pour des raisons d'instrumentation ou de nombre d'essais limit�e.

6.3.1 Comparaisons exp�erimental{num�erique

La validation du mod�ele EF de mur d�etaill�e consiste �a comparer la pr�evision du mod�ele EF au
r�esultat exp�erimental correspondant. Il est important de noter que cette pr�evision d�eterministe
est compar�ee �a un essai �a part enti�ere, avec tout ce que cela entrâ�ne de variabilit�e au niveau
du sp�ecimen test�e. Les comparaisons du mod�ele EF en quasi{statique et en dynamique sont
distingu�es pour plus de clart�e.

6.3.1.1 Quasi{statique

La �gure 6.16 pr�esente des comparaisons exp�erimental{num�erique en cyclique pour deux essais
distincts. Comme les essais et les calculs se d�eroulent �a d�eplacements impos�es, il n'y a pas lieu de
comparer les d�eplacements. On s'int�eresse donc �a la pr�evision des forces et des raideurs. La �g-
ure 6.16.a pr�esente une pr�evision tr�es proche de l'essai exp�erimental. Les niveaux d'e�orts pr�evus
sont coh�erents avec l'exp�erimental. A chaque amplitude, les 2 et 3�eme cycles mettent en �evidence
la bonne mod�elisation des ph�enom�enes d'endommagement. L'allure des boucles d'hyst�er�esis est
globalement coh�erente avec l'exp�erimental, notamment au niveau des raideurs de charge et de
d�echarge. La �gure 6.16.b pr�esente une pr�evision un peu moins proche de l'exp�erimental, en par-
ticulier dans la partie post{pic. Exp�erimentalement, on observe que la r�eduction de r�esistance
est assez brutale au niveau des cycles d'amplitude 65 mm. Num�eriquement, on observe une
�evolution plus progressive de l'endommagement. On retient donc que les e�orts sont pr�evus
avec pr�ecision avant (cycles �a 40 mm) et apr�es (3 derniers cycles), alors qu'ils sont approch�es
(d'abord sous{estim�es puis sur{estim�es) �a 65 mm d'amplitude.
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(a) OSB12 E5 3000 kg #1 (b) P16 AH 1500 kg #2

Figure 6.16: Comparaison exp�erimental{num�erique en cyclique quasi{statique

Les deux graphiques pr�esent�es �gure 6.16 sont repr�esentatifs de l'ensemble des compara-
isons exp�erimental{num�erique (l'ensemble des donn�ees est pr�esent�e en Annexe E.1). Le tableau
r�ecapitulant les grandeurs K 0, Fmax , dy , du et DC (aussi pr�esent�e en Annexe E.1), montre que
les forces maximales calcul�ees par le mod�ele sont proches de l'exp�erimental, sauf pour la con-
�guration OSB12 AH, pour laquelle l'importante variabilit�e des r�esultats exp�erimentaux n'est
pas expliqu�ee. On observe en revanche que les raideurs initiales sont g�en�eralement surestim�ees
par le mod�ele num�erique. On pense que les divers jeux qui se cr�eent dans les assemblages
par connecteurs m�etalliques (au cours de la construction, de la manutention ou du transport),
peuvent expliquer en bonne partie ces �ecarts. De plus, il est int�eressant de noter que pour
la con�guration P16 E5, le premier des deux essais cycliques n'a pas �et�e r�ealis�e 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 mod�ele num�erique, une fois le maillage adapt�e en cons�equence, pr�evoit
un comportement tout �a fait coh�erent �a l'exp�erimental. On retient de ce paragraphe que la
mod�elisation du comportement des murs de contreventement sous sollicitations quasi{statiques
est satisfaisante.

6.3.1.2 Dynamique

Dans le cadre de l'approche couplant l'exp�erimental et le num�erique, les essais dynamiques
sont utilis�es pour valider le mod�ele num�erique, mais aussi pour �etudier le comportement dy-
namique pour 3 acc�el�erogrammes, di��erents niveaux de sollicitations (3 �a 5 ampli�cations de
l'acc�el�erogramme) et 4 con�gurations de murs di��erentes. On dispose ainsi de 12 essais dis-
tincts, et chacun d'entre eux est long, puisque la succession des acc�el�erogrammes d'ampli�cations
di��erentes entrâ�ne des dur�ees d'essais de l'ordre de 100 �a 150 secondes. Si ces dur�ees permettent
une observation approfondie du comportement exp�erimental, cela complique en revanche les cal-
culs dynamiques. En e�et, la qualit�e d'un calcul dynamique sur des �el�ements �a la non lin�earit�e
prononc�ee est particuli�erement di�cile �a maintenir sur de telles dur�ees. D'ailleurs, �a notre con-
naissance, les validations de mod�eles num�eriques pr�esent�ees dans la litt�erature sont r�ealis�ees
sur des signaux ne d�epassant pas 40 secondes (Folz et Filiatrault (2001), Judd (2005), Richard
(2001)). De plus, les validations de ces mod�eles num�eriques de pr�evision consistent �a reproduire
un essai particulier, rarement plus (2 pour Christovasilis et Filiatrault (2010), 6 pour Richard
(2001)). Les comparaisons exp�erimental{num�erique sont e�ectu�ees en comparant les fr�equences
fondamentales et les comportements temporels et spectraux des murs. Nous n'avons pas trouv�e
dans la litt�erature d'exemples de mod�eles num�eriques compar�es �a l'exp�erimental autrement qu'en
temporel. L'approche spectrale nous parâ�t n�eanmoins int�eressante pour compl�eter ces compara-
isons et le cas �ech�eant, observer des ph�enom�enes non visibles en temporel (�ltrage de certaines
fr�equences par exemple). Le tableau 6.4 pr�esente les fr�equences fondamentales exp�erimentales
(valeurs moyennes) et num�eriques. A l'exception d'une con�guration (P16 1500 kg), le mod�ele
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surestime l�eg�erement les fr�equences fondamentales. On retrouve en fait l'observation faite au
paragraphe pr�ec�edent, concernant la surestimation des raideurs initiales.

Con�guration Fr�equence fondamentale (Hz)
Panneau Masse (kg) Num�erique Exp�erimental

OSB12
1500 6; 96 6; 43
2000 6; 06 5; 7

P16
1500 6; 53 7; 13
2000 5; 82 5; 0

Tableau 6.4: Comparaison exp�erimental{num�erique des fr�equences fondamentales

La �gure 6.17.a montre une comparaison temporelle du d�eplacement relatif du mur. On ob-
serve que la pr�evision est coh�erente avec l'exp�erimental pour les deux premiers acc�el�erogrammes
(de PGA respectifs 0:73 et 0:24 g). Les d�eplacements sont assez nettement surestim�es au bout de
80 sec. Les �gures 6.17.b et 6.17.c pr�esentent les mêmes donn�ees �a une �echelle adapt�ee (30 sec)
pour observer les r�eponses des deux premiers acc�el�erogrammes. On voit que les d�eplacements
exp�erimentaux et num�eriques sont en phase, et que les �ecarts se distinguent au niveau des pics.
La �gure 6.17.d pr�esente le spectre en fr�equence de l'acc�el�eration relative du mur. On observe
que le mod�ele num�erique co•�ncide bien avec l'exp�erimental pour les basses fr�equences (f < 2 Hz),
puis sous{estime l�eg�erement les acc�el�erations, surtout pour des fr�equences sup�erieures �a 9 Hz.
Une raison pourrait être l'inuence de la vitesse de chargement sur le comportement des assem-
blages par connecteurs m�etalliques, qui serait de fait plus marqu�ee �a haute fr�equence.

(a) Essai complet (b) Premier acc�el�erogramme

(c) Second acc�el�erogramme (d) Acc�el�eration spectrale

Figure 6.17: Comparaison exp�erimental{num�erique en dynamique (OSB12 1500 kg
Guadeloupe Naturel)
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L'ensemble des comparaisons exp�erimental{num�erique est pr�esent�ee en Annexe E.2. D'une
mani�ere g�en�erale, on observe que le mod�ele pr�evoit des d�eplacements assez coh�erents avec
l'exp�erimental, on note tout de même que les �ecarts entre l'exp�erimental et le num�erique peu-
vent être cons�equents apr�es un temps de sollicitation relativement long (�gure 6.18.a), et parfois
entrâ�ner des d�ecalages (�gure 6.18.b). Le tableau 6.5 pr�esente, pour chaque con�guration et
chaque sollicitation (le 1er , le 2nd et le 3�eme acc�el�erogramme soumis au mur sont dissoci�es), l'�ecart
moyen au pic de d�eplacement entre les r�esultats exp�erimentaux et les pr�evisions num�eriques. On
observe que les �ecarts moyens sont relativement faibles pour les premi�eres sollicitations (moins
de 10 %), un peu plus �elev�es lors des deuxi�emes sollicitations (jusqu'�a 21 %), et peuvent attein-
dre des valeurs importantes au{del�a (plus de 50 %).

Con�guration Intervalle �Ecart Moyen
Panneau Masse (kg) Temps (s) %

OSB12
1500

0 � 32 6; 7
32� 64 1; 8
64� 96 � 25; 8

2000
0 � 32 � 1; 1
32� 64 � 21; 0

P16

1500
0 � 32 � 8; 2
32� 64 � 18; 6
64� 96 52; 3

2000
0 � 32 � 1; 3
32� 64 � 11; 4
64� 96 � 36; 2

Tableau 6.5: �Ecarts moyens aux pics de d�eplacement entre les r�esultats exp�erimentaux et les
pr�evisions num�eriques en fonction de l'intervalle de temps consid�er�e

(a) OSB12 1500 kg Guadeloupe Modi��e #3 1 ; 06 g (b) OSB12 1500 kg Guadeloupe Modi��e #2 1 ; 06 g

Figure 6.18: Exemples d'�ecarts entre l'exp�erimental et le num�erique

Le principe de la mod�elisation attribue aux assemblages panneau/ossature la capacit�e �a
dissiper l'�energie. De ce fait, l'amortissement du mur est majoritairement dû �a l'amortissement
hyst�er�etique, qui est mod�elis�e par la loi de comportement �a l'�echelle des connecteurs. N�eanmoins,
d'autres ph�enom�enes, que l'on quali�era de secondaires, sont suppos�es dissiper de l'�energie.
On peut notamment citer les frottements entre les panneaux et l'ossature, le comportement
visco{�elastique du bois (cf. x4.1.1.1, p 61) ou encore les frottements dans l'air. On peut donc
�ecrire l'�equation 6.4, qui montre que l'amortissement global d'un mur ( � glob) inclut �a la fois
l'amortissement hyst�er�etique ( � hyst ) et l'amortissement visqueux (� visq ).

� glob = � hyst + � visq (6.4)
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De plus, la valeur de l'amortissement hyst�er�etique d�epend des amplitudes et de l'historique
du mouvement du mur. Ainsi, �a partir de l'�etat initial et sous tr�es faibles d�eplacements relatifs du
mur, la valeur de � hyst sera faible par rapport �a � visq . Il est possible d'estimer exp�erimentalement
la valeur de � glob. En r�ealisant cela pour de faibles d�eplacements relatifs (inf�erieurs �a un mil-
lim�etre), on peut donc estimer une valeur de� visq . Deux m�ethodes de mesure de l'amortissement
ont �et�e utilis�ees, dont on peut trouver la description dans Paultre (2005) :

� M�ethode d'acuit�e de r�esonance : Des bruits blancs permettent de calculer la Fonction
de R�eponse en Fr�equence (FRF) du mur. La m�ethode d'acuit�e de r�esonance permet d'en
d�eduire une valeur du taux d'amortissement. Men�ee avant chaque essai, cette m�ethode
fournit des taux d'amortissement compris entre 10 �a 17 %.

� M�ethode d'a�aiblissement (d�ecr�ement 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 l'amortissement en utilisant la m�ethode du d�ecr�ement logarithmique. Avec
cette m�ethode, les taux d'amortissement mesur�es varient de 6 �a 9 %.

On note que les valeurs di��erent en fonction de la m�ethode de mesure. Dutil et Symans (2004)
ont observ�e le même ph�enom�ene en travaillant sur des murs de conception nord am�ericaine. Ils
ont trouv�e des taux d'amortissement de 2 % par la m�ethode d'a�aiblissement et de 6 �a 7 % par
la m�ethode d'acuit�e de r�esonance. L'explication propos�ee par les auteurs tient dans l'impr�ecision
de la mesure par acuit�e de r�esonance. En e�et, cette mesure consiste �a �evaluer, de chaque côt�e
du pic de la FRF, les bornes correspondant �a la moiti�e de la puissance au pic, ce qui �a l'�echelle
logarithmique correspond �a une r�eduction de 3 dB. Or, pour un mur, le pic de la FRF est tr�es
marqu�e, du fait de la dominance du premier mode de vibration. Cela entrâ�ne une impr�ecision
qui semble relativement importante.

On estime donc que le taux d'amortissement global (� glob) exp�erimental est compris entre 6 et
9 %. Cela permet de calibrer la valeur de� visq pour la mod�elisation num�erique. On trouve ainsi,
en simulant des oscillations libres grâce au mod�ele, qu'une valeur de� visq = 5 % correspond �a
� glob = 6 ; 4 % pour un d�eplacement relatif maximal de 0; 77 mm. Un taux d'amortissement de
5 % est donc retenu pour l'ensemble des calculs, et il est a�ect�e au mod�ele par l'interm�ediaire
de la m�ethode de Rayleigh (cf. x6.2.4.2, p 124).

En�n, il convient de noter que que le taux d'amortissement visqueux mesur�e exp�erimentale{
ment et utilis�e dans le mod�ele num�erique est relativement �elev�e par rapport �a ce que l'on trouve
dans la litt�erature. D'un point de vue exp�erimental, Dutil et Symans (2004) obtiennent des
valeurs de l'ordre de 2 %, �a comparer aux 6 �a 9 % obtenus dans le cadre de nos essais. Cet
�ecart se retrouve au niveau de la mod�elisation num�erique, puisque des valeurs de 1 ou 2 %
sont g�en�eralement utilis�ees (Richard (2001), Filiatrault et al. (2002b), Judd (2005), Pang et
Rosowsky (2010), Xu et Dolan (2009a)), l�a o�u l'on utilise 5 %. Nous n'avons pas encore identi��e
clairement la ou les cause(s) de ces �ecarts. Les murs �etudi�es sont tr�es similaires, et les petites
di��erences d'entraxe, de diam�etre de pointe ou de type et d'�epaisseur de panneau n'expliquent
pas, a priori , des �ecarts aussi importants sur le taux d'amortissement. Au niveau des bancs
d'essais, le syst�eme utilis�e par Dutil et Symans (2004) est assez similaire �a celui utilis�e sur la
table vibrante du FCBA, et les masses en tête de murs sont du même ordre de grandeur. Ce
point constitue donc un sujet �a approfondir dans le futur.

Pour conclure, la comparaison des pr�evisions du mod�ele EF de mur d�etaill�e aux essais
exp�erimentaux est jug�ee globalement satisfaisante. En quasi{statique, le mod�ele pr�evoit des ef-
forts tr�es proches des essais. En dynamique, les �ecarts entre l'exp�erimental et le num�erique sont
ponctuellement importants, mais en moyenne tout �a fait acceptable pour quelques acc�el�erogram{
mes et des dur�ees de chargement coh�erentes avec un s�eisme. En e�et, une �etude parasismique
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ne peut s'appuyer sur un unique calcul �a partir d'un unique acc�el�erogramme. Pour une bonne
repr�esentativit�e de l'�etude, un nombre important d'acc�el�erogrammes doit être consid�er�e, ce qui
limitera l'impact des cas o�u les �ecarts du mod�ele sont importants.

6.3.2 Observations

On pr�esente dans cette partie les ph�enom�enes et observations que le mod�ele d�etaill�e de mur
permet de mettre de v�eri�er ou mettre en �evidence.

6.3.2.1 E�et du chargement vertical

Le mod�ele EF de mur d�etaill�e permet d'�etudier la relation entre le niveau de chargement ver-
tical et le soul�evement des montants ext�erieurs. Le but est de v�eri�er si le mod�ele reproduit
convenablement les ph�enom�enes d�ej�a d�ecrits (cf. x4.1.2.2, p 69). On travaille sur une con�g-
uration de mur o�u l'on ne fait varier que l'ancrage ext�erieur, �a savoir une �equerre standard
(E5) ou une �equerre renforc�ee (AH). Dans chacun des cas, on r�ealise des calculs monotone et
cyclique sous di��erents niveaux de chargement vertical allant de 0 �a 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 soul�evement des montants ext�erieurs, l'e�et est visible mais
n�egligeable (moins de 1 mm). Pour les �equerres E5 en revanche, l'inuence du chargement ver-
tical est plus important. La �gure 6.19.a pr�esente les �evolutions force{d�eplacement du mur en
monotone pour di��erents niveaux de chargement. On observe que l'augmentation de la charge
verticale augmente la force maximaleFmax et la ductilit�e du mur. Il faut aussi noter que plus
la charge augmente, moins son inuence est �elev�ee, ce qui tend �a montrer qu'il existe un seuil �a
partir duquel le chargement vertical ne modi�e plus le comportement du mur. La �gure 6.19.b
pr�esente le soul�evement du montant ext�erieur �a Fmax . On observe une �evolution lin�eaire pour
des soul�evements inf�erieurs �a 10 mm, ce qui s'explique par la limite �elastique de l'�equerre E5
qui vaut 10 mm. Cela signi�e aussi que pour l'essai sans chargement vertical, l'�equerre s'est
plasti��ee. Ces calculs montrent que le mod�ele EF de mur d�etaill�e reproduit convenablement la
relation entre la d�eformation des ancrages ext�erieurs et son inuence sur le comportement global
du mur.

(a) Calculs monotones (b) Soul�evement �a Fmax

Figure 6.19: E�et du chargement vertical pour des ancrages ext�erieurs faibles (E5)

6.3.2.2 Relation niveau de sollicitation / r�eponse maximale

L'une des utilisations possibles de la mod�elisation num�erique d�evelopp�ee dans cette th�ese est,
pour un acc�el�erogramme donn�e, de chercher le PGA permettant de d�epasser un crit�ere de rupture
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pr�ed�e�ni. Si l'on �xe un crit�ere en d�eplacement, alors on cherche �a tracer l'�evolution dmax {PGA.
C'est ce que pr�esente le �gure 6.20 pour deux acc�el�erogrammes di��erents. Il est int�eressant de
noter que l'�evolution dmax {PGA n'est pas forc�ement strictement croissante.

(a) L'Aquila (b) Guadeloupe Modi��e

Figure 6.20: �Evolution du d�eplacement maximal en fonction du PGA

L'explication que l'on avance est la suivante : si l'acc�el�erogramme poss�ede deux pics successifs
d'amplitude su�sante, l'un en positif l'autre en n�egatif. Pour de faibles ampli�cations, le mur
devrait "suivre" les deux pics. Pour de plus fortes acc�el�erations, on peut envisager que la
d�eformation due au premier pic sera tellement grande, que l'inertie sera su�sante pour ne
pas subir un grand d�eplacement dans la direction oppos�ee lors du deuxi�eme pic. Ainsi, le
d�eplacement au deuxi�eme pic pourra être plus petit pour une ampli�cation plus importante
de l'acc�el�erogramme. Ce point m�eritera une �etude plus d�etaill�ee dans le futur, car il peut
potentiellement inuer de mani�ere non n�egligeable le r�esultat de ce type d'�etude.

6.3.2.3 Localisation de l'endommagement

Figure 6.21: Di��erentiation des types
d'endommagement

La connaissance du comportement de chaque as-
semblage du mod�ele permet d'avoir une id�ee du
niveau d'endommagement de chacun d'eux. Il est
donc possible d'identi�er les assemblages les plus
endommag�es et de v�eri�er la coh�erence de ces ob-
servations avec l'exp�erimental. On cherche pour
cela �a quanti�er l'endommagement. Une solu-
tion consisterait �a simplement extraire la valeur
du d�eplacement maximal dmax atteint au cours
du chargement. N�eanmoins, les ph�enom�enes
d'endommagement cyclique ne seraient pas pris
en compte, ce qui ne fournirait pas une in-
formation compl�ete sur la r�eserve de r�esistance
de l'assemblage. La �gure 6.21 sch�ematise ce
que l'on nomme endommagement monotone et
endommagement cyclique. L'endommagement
monotone est le rapport du d�eplacement maximal dmax atteint au cours d'un calcul sur le
d�eplacement ultime du . Lorsque ce rapport atteint une valeur de 1, l'assemblage est rompu et
ne reprend plus aucun e�ort. L'endommagement cyclique correspond �a la perte de r�esistance
�a cycles d'amplitudes constantes. Sa valeur est li�ee �a l'historique de chargement de part son
aspect cumulatif. Du point de vue de la loi de comportement, cet endommagement est d�e�nit
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par la variable interne dmg (cf. x3.2.3, p 56 et x5.2.1, p 95). Cette variable vaut 1 �a l'�etat
initial et atteint 0 �a la rupture. Le calcul de l'indice d'endommagement Id se fait �a partir du
rapport dmax =du et de dmg (eq. 6.5). Il est d�e�ni tel que Id = 0 �a l'�etat initial et Id = 1 �a la
rupture, que celle{ci soit caus�ee par le d�epassement dedu ou un endommagement cyclique trop
important.

Id = 1 � dmg � (1 �
dmax

du
) (6.5)

Cet indice permet de comparer l'endommagement de chacun des assemblages du mod�ele.
La �gure 6.22.a pr�esente le type de visualisation que l'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 exp�erimentales, qui mettent
en �evidence un endommagement des pointes de contreventement tr�es marqu�e dans les coins des
panneaux. On observe de plus que les pointes le long des montants interm�ediaires sont �a peine
endommag�ees, ce qui montrent bien (comme le stipule l'Eurocode 5 (2005)), que la participation
au contreventement de ces connexions peut être n�eglig�ee.

(a) Localisation des endommagements �a la
�n du calcul

(b) �Evolution de Id au cours du calcul

Figure 6.22: Localisation de l'endommagement dans un mur

La �gure 6.22.b pr�esente l'�evolution temporelle des indices d'endommagement de chacune
des pointes de contreventement. Elle est trac�ee �a partir du même calcul que la �gure 6.22.a, on
retrouve donc dans les deux cas une valeur maximale deId = 0 ; 552. On observe que les allures
des �evolutions temporelles des indices d'endommagement de chaque connexion sont similaires.
Ces �gures sont trac�ees pour un calcul dynamique de faible PGA (0; 32 g), ce qui n'entrâ�ne
aucune rupture de pointe (Id < 1), et pour un acc�el�erogramme dont les pics les plus importants
se situent entre 3 et 4 secondes. Ce dernier point explique l'�evolution brusque desId dans cet
intervalle, et leur stabilit�e par la suite.

6.3.2.4 Propagation d'incertitudes

Nous pr�esentons ici une �etude de la propagation des incertitudes de l'�echelle des connecteurs vers
celle du mur de contreventement. Dans le chapitre pr�ec�edent, nous avons pr�esent�e la m�ethode
de calage probabiliste permettant la prise en compte des incertitudes sur le comportement des
connecteurs. Pour chacun d'eux, le param�etre d�e�nissant la force maximaleF1 est une variable
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al�eatoire suivant une loi de probabilit�e pr�ed�e�nie. Dans cette �etude, la loi retenue est une loi
uniforme. Ce choix tient aux trois faits suivants : D'abord, le nombre d'essais exp�erimentaux
sur les clous est limit�e (deux essais en monotone et cinq en cyclique). Ensuite, la variation
des r�esultats exp�erimentaux est importante, et cela sur une plage de valeur relativement large.
En�n, dans un premier temps au moins, nous ne cherchons pas �a mod�eliser directement la vari-
abilit�e 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.

Figure 6.23: Propagation d'incertitudes dans le
mur (500 calculs)

Nous travaillons sur la con�guration
de mur OSB12 AH 27500 kN. C'est-�a-dire
des panneaux OSB de 12 mm d'�epaisseur,
des montants ext�erieurs ancr�es par des
�equerres AH et une charge verticale de
27500 kN. On retient le jeu de param�etres
des clous correspondants (2,1x45 mm
annel�ees) �a l'exception du param�etre
F1. Une valeur de F1 est calcul�ee de
la mani�ere suivante: on engendre une
valeur comprise entre 0 et 1 �a partir
d'un g�en�erateur de nombres al�eatoires.
Par simple interpolation lin�eaire entre les
bornes �x�ees pour F1, on obtient une
valeur al�eatoire de F1 selon une loi uni-
forme. On �xe les bornes suivantes :F1 2
[600; 1000] (en Newton), ce qui est nettement sup�erieur �a l'intervalle observ�e exp�erimentalement
sur 5 essais, qui �etait plutôt de l'ordre de 200 N. Le mod�ele EF de mur est compos�e de 110
pointes. On r�ealise donc 110 tirages al�eatoires pour r�ealiser un calcul sur le mur. On notera
qu'on ne consid�ere aucune corr�elation entre les valeurs deF1. Le calcul en monotone sur le mur
a �et�e r�ep�et�e 500 fois, avec �a chaque fois un nouveau tirage al�eatoire de valeurs pour F1. La
�gure 6.23.a montre les 500 courbes force{d�eplacement sur le même graphique. Malgr�e la tr�es
importante variabilit�e en entr�ee, on observe que la variabilit�e en sortie est limit�ee, de l'ordre de
5 % sur la valeur deFmax .

6.4 Conclusion

Ce chapitre aborde le travail r�ealis�e �a l'�echelle des murs de contreventement. Les aspects
exp�erimentaux sont pr�esent�es dans un premier temps. Les essais sous sollicitations quasi{
statiques et dynamiques permettent de rassembler de nombreuses donn�ees et d'observer les
comportements locaux et globaux des murs. Le mod�ele num�erique de mur est ensuite pr�esent�e.
Ses pr�evisions sont confront�es aux nombreux essais exp�erimentaux, qui sont bas�es sur plusieurs
con�gurations et plusieurs chargements. Ainsi, 16 essais cycliques et 12 essais dynamiques sont
reproduits, ce qui constitue une particularit�e notable vis{�a{vis de la litt�erature. Le mod�ele
pr�evoit de mani�ere satisfaisante l'ensemble de ces essais. Pour conclure, le mod�ele num�erique
est utilis�e comme outil pour �etudier certains ph�enom�enes tels que l'e�et du chargement vertical,
la r�epartition des endommagements des assemblages, la propagation d'incertitudes ou encore la
relation entre le PGA du signal d'entr�ee et le d�eplacement maximal du mur. Les r�esultats de ces
�etudes fournissent des �el�ements de r�eponse qui pourraient être utiles pour la suite des travaux.



Chapitre 7

Bâtiment - Echelle 3

Nous pr�esentons dans ce chapitre les moyens mis en �uvre pour �etudier les bâtiments. Dans
le cadre de la d�emarche multi{�echelle, il s'agit de la troisi�eme et derni�ere �echelle d'�etude. Des
essais exp�erimentaux sur la table vibrante du CEA (Saclay) d'une maison �a ossature en bois
sont pr�evus dans le cadre du projet de recherche ANR SISBAT (2009-2013), mais ceux{ci ne
seront r�ealis�es qu'apr�es cette th�ese. Nous ne disposons donc pas de donn�ees exp�erimentales �a
cette �echelle. N�eanmoins, cela n'empêche pas de d�evelopper le mod�ele num�erique de structure,
celui{ci �etant de toute fa�con destin�e �a pr�evoir le comportement, ne serait{ce que pour valider
sa faisabilit�e. La premi�ere partie de ce chapitre est consacr�ee au mod�ele EF simpli��e de mur de
contreventement.

7.1 Mod�ele EF simpli��e de mur

On pr�esente dans cette partie le d�eveloppement du mod�ele simpli��e. On distingue le d�etail
de son fonctionnement, le calage de ses param�etres en quasi{statique et la validation de son
comportement en dynamique par rapport aux r�esultats du mod�ele d�etaill�e.

7.1.1 D�etail du mod�ele

Figure 7.1: Mod�ele simpli��e de
mur

La �gure 7.1 sch�ematise le mod�ele EF simpli��e de mur.
Il est compos�e de 4 n�uds ( JKLM ) reli�es par 4 barres
rigides qui forment un cadre de dimensions identiques au
mod�ele d�etaill�e. Ce syst�eme est articul�e et se d�eforme en
parall�elogramme, ce qui est une id�ealisation du comporte-
ment r�eel d'un mur (cf. x3.1, p 47 etx6.1.4.1, p 117). Le
mod�ele poss�ede donc un seul degr�e de libert�e (ddl) et son
comportement est d�e�ni par un �el�ement �a deux n�uds
assimilable �a un ressort. Sa raideurk(t) est d�e�nie par la
loi hyst�er�etique de Humbert et ses param�etres sont cal-
ibr�es sur les r�esultats du mod�ele EF de mur d�etaill�e sous
chargements quasi{statiques. Le mod�ele simpli��e repro-
duit ainsi le comportement global du mod�ele d�etaill�e, qui
lui mod�elise l'ensemble des ph�enom�enes locaux. Pour les
calculs en dynamique, il convient d'ajouter deux masses
ponctuelles aux n�uds sup�erieurs a�n d'engendrer les
forces inertielles. La mod�elisation de l'amortissement ne
peut être similaire �a celle utilis�ee pour le mod�ele d�etaill�e (m�ethode de Rayleigh, cf. 6.2.4.2,
p 124), car le mod�ele simpli��e ne poss�ede qu'un seul mode propre. On utilise donc la relation
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suivante, en a�ectant au taux d'amortissement � la même valeur que pour le mod�ele d�etaill�e :

c = 2 �
p

km (7.1)

De mani�ere �a rester coh�erent avec le mod�ele de mur d�etaill�e, la matrice d'amortissement
n'est pas mise �a jour au cours du calcul, bien que la l�eg�eret�e du mod�ele le permettrait. La
coh�erence au niveau du crit�ere de �n de calcul n'est pas aussi �evidente. En e�et, le calcul d'un
mod�ele d�etaill�e est stopp�e en fonction de la rupture des assemblages clou�es (cf.x6.2.4.3, p 125).
Cette donn�ee n'est pas disponible dans le mod�ele simpli��e, l'arrêt du calcul n'est donc li�e qu'�a
la loi de comportement d�e�nissant son comportement. Ce point est rediscut�e plus loin dans ce
chapitre.

7.1.2 Calage

Les param�etres de la loi de comportement du mod�ele simpli��e sont calibr�es en suivant la
proc�edure de calage direct (cf. x5.2.2, p 97). Les calages sont e�ectu�es sur les r�esultats du mod�ele
d�etaill�e en quasi{statique (monotone et cyclique). Il n'y a pas lieu de pr�eciser les param�etres
par une approche de calage moyen ou probabiliste, car le mod�ele d�etaill�e est d�eterministe.

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

Figure 7.2: Calage du mod�ele simpli��e (OSB12 AH 1500 kg)

Figure 7.3: Comparaison des 2 mod�eles de
murs pour un autre historique de chargement

La �gure 7.2 pr�esente un exemple de calage
du mod�ele simpli��e. On observe qu'il peut re-
produire de mani�ere tr�es pr�ecise le comporte-
ment du mod�ele d�etaill�e en quasi{statique. On a
montr�e au x5.2.1 (p 95), que la loi de comporte-
ment, bien que calibr�ee sur un unique historique
de chargement, est capable de reproduire con-
venablement le comportement pour d'autres his-
toriques de chargement. Cela est possible grâce
�a la prise en compte de l'aspect cumulatif de
l'endommagement. On con�rme ce point �a
l'�echelle des murs, en comparant les r�eponses
des mod�eles d�etaill�e et simpli��e, pour un his-
torique de chargement di��erent de celui utilis�e
pour le calage du mod�ele simpli��e. La �gure 7.3
montre la bonne correspondance des deux r�eponses pour le chargement de Heet al. (1998), qui
se di��erencie des chargements classiques par son nombre restreint de cycles.
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7.1.3 Validation des calages

Le mod�ele simpli��e est d�evelopp�e dans le but de r�ealiser des calculs dynamiques. Deux types
d'utilisations peuvent être envisag�ees :

� Le calcul du comportement dynamique d'un mur seul, avec un temps de calcul beaucoup
moins important que pour le mod�ele d�etaill�e, le rapport �etant d'environ 10 entre les dur�ees
de calcul.

� Le calcul du comportement dynamique d'une structure dont les murs sont mod�elis�es par
le mod�ele simpli��e.

La �gure 7.4 pr�esente un exemple de comparaisons temporelle et spectrale entre le mod�ele
simpli��e et le mod�ele d�etaill�e (con�guration OSB12 1500kg, acc�el�erogramme Guadeloupe Na-
turel). On observe que malgr�e la qualit�e du calage en quasi{statique, les r�eponses ne sont
pas strictement identiques. Selon les signaux d'entr�ee, le mod�ele sous{estime ou surestime les
d�eplacements, il n'y a pas de tendance dominante. Il en r�esulte que pour 8 calculs comparatifs
(8 acc�el�erogrammes di��erents), la moyenne des �ecarts du pic en d�eplacement entre les 2 mod�eles
est de 3; 3 %. Si l'on consid�ere la valeur absolue des �ecarts, la moyenne passe �a 11; 4 %. Des
valeurs similaires sont calcul�ees pour 4 con�gurations di��erentes de mur. La repr�esentation
spectrale montre que les �ecarts les plus importants (de l'ordre de 15 %), sont concentr�es sur
une seule bande de fr�equence (8 - 11 Hz). D'une mani�ere g�en�erale, on observe que les �ecarts
ne se produisent pas pour des fr�equences inf�erieures. L'ensemble de ces �ecarts entre les mod�eles
est jug�e admissible, d'abord parce qu'ils sont raisonnablement faibles, ensuite, parce qu'il faut
consid�erer la simplicit�e du mod�ele simpli��e par rapport au mod�ele d�etaill�e.

(a) Comparaison des mod�eles num�eriques (b) Exp�erimental / Mod�ele simpli��e

Figure 7.4: V�eri�cation du comportement dynamique du mod�ele simpli��e

7.1.4 Crit�ere de �n de calcul

On a mentionn�e plus haut dans ce chapitre la di�cult�e �a d�e�nir un crit�ere de �n de calcul
coh�erent avec le crit�ere utilis�e pour le mod�ele d�etaill�e. On aborde en fait un aspect plus g�en�eral
du mod�ele simpli��e, que l'on pourrait quali�er de probl�eme de la "bô�te noire". Il s'agit du
fait que ce mod�ele ne fournit que le comportement global d'un mur, sans aucune indication sur
les comportements locaux. Pour mieux connâ�tre ces comportements, le retour �a un mod�ele
d�etaill�e est possible, mais les temps de calculs associ�es sont cons�equents. L'utilisation des in-
dices d'endommagement permet d'envisager une alternative. On a d�ej�a pr�esent�e ces indices
dans le cadre des r�esultats que peut fournir le mod�ele de mur d�etaill�e (cf. x6.3.2.3, p 132),
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o�u l'endommagement dans chaque liaison est quanti��e par son indice d'endommagement. On
nomme ces indicesId locaux . Cet indice peut aussi être calcul�e pour le mod�ele simpli��e. Dans
ce cas, il est unique et not�eId global. La �gure 7.5 pr�esente deux exemples de comparaison des
indices Id locaux et Id global 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 mod�ele simpli��e est similaire �a celles des indices
locaux du mod�ele d�etaill�e. De plus, on pourrait penser que la valeur de Id global est proche de
la moyenne desId locaux , mais cette observation ne se v�eri�e pas sur l'ensemble des 19 calculs
comparatifs r�ealis�es. L'id�ee est n�eanmoins d'utiliser l'indice global, qui est facilement calculable,
pour compl�eter les informations fournies par le mod�ele simpli��e. Par exemple, on observe sur la
con�guration OSB12 AH que 0; 6 < Id global < 0; 65 correspond �a plus de la moiti�e desId locaux

�egaux �a 1, c'est{�a{dire le d�epassement du crit�ere de �n de calcul du mod�ele d�etaill�e. Une
perspective de ses travaux est donc d'�etudier plus d�etail la relation entre les indicesId global

et Id locaux . De plus, l'indice Id global est directement li�e �a la ruine d'un mur, c'est{�a{dire son
�etat limite ultime (ELU). Une autre perspective est de compl�eter ce point en cherchant une
correspondance entre l'indice d'endommagement et un crit�ere de limitation des dommages au
sens de son �etat limite de service (ELS).

7.2 Vers une structure 3D

La premi�ere partie de ce chapitre a �et�e consacr�ee au d�eveloppement et la validation d'un mod�ele
simpli��e de mur. Ce mod�ele constitue un �el�ement macroscopique ("macro") qui peut être
reproduit et assembl�e pour cr�eer un mod�ele 3D des murs d'une structure. Pour mod�eliser une
structure compl�ete, il est aussi n�ecessaire de poss�eder des mod�eles pour les planchers et la toiture.
Nous ne les poss�edons pas �a l'heure actuelle, mais ils sont actuellement d�evelopp�es dans le cadre
du programme de recherche Sisbat, et dans un futur proche, ils permettront d'assembler des
mod�eles num�eriques de structures compl�etes. Dans cette partie, on d�etaille dans un premier
temps l'assemblage d'�el�ements macro pour la mod�elisation d'un mur avec ces ouvertures. On
d�etaille ensuite un mod�ele 3D d'une maison de plain{pied, en rempla�cant la toiture par des
masses et un diaphragme horizontal compos�e de poutres au vent. En consid�erant que la maison
repose sur un dallage solidaris�e, aucun mod�ele de plancher bois n'est n�ecessaire.

7.2.1 Murs avec ouvertures

Un mur d'une structure �a ossature en bois comprend des parties pleines et des ouvertures
(porte, fenêtre), et peut facilement mesurer plus de 10 m de long. On peut distinguer deux
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types d'approche pour la mod�elisation d'un tel mur. La premi�ere consiste �a le mod�eliser par un
unique �el�ement macro. Dans ce cas, la di�cult�e tient dans le d�eveloppement du mod�ele d�etaill�e
n�ecessaire au calibrage du mod�ele simpli��e, �a cause de sa lourdeur en temps de d�eveloppement
et de calcul. Le seconde consiste �a utiliser plusieurs �el�ements macro pour mod�eliser la totalit�e
du mur. Plusieurs mod�eles simpli��es peuvent alors être n�ecessaires pour caler ces �el�ements, mais
ils ne sont pas aussi coûteux que pour la premi�ere m�ethode. On retient la seconde approche,
car le comportement des murs pleins de di��erentes longueurs peut être obtenu �a partir d'un
seul mod�ele d�etaill�e. On d�etaille ce point ci{dessous, puis on pr�esente le "d�ecoupage" d'un mur
d'une mani�ere qui respecte les conditions limites des �el�ements macros.

7.2.1.1 Murs pleins

Figure 7.6: E�orts sur l'ossature

Il existe une relation de proportion-
nalit�e entre la r�esistance d'un mur
plein et le nombre de panneaux de
contreventement qu'il poss�ede. Ce
point n'est pas nouveau, il est par
exemple utilis�e dans l'Eurocode 5
(NF EN 1995-1-1, 2005), pour le
dimensionnement des murs de con-
treventement, �a condition que ceux{ci
soient bien ancr�es au sol. On d�etaille
n�eanmoins ce ph�enom�ene pour met-
tre en �evidence son int�erêt pour la
mod�elisation de mur, mais aussi pour pr�esenter des r�esultats de calcul sur des mod�eles d�etaill�es,
qui montrent certaines limites, ou impr�ecisions, de cette m�ethode. La �gure 7.6 pr�esente le bilan
des e�orts subis par l'ossature. Les e�orts internes, du panneau sur l'ossature, sont distribu�es
sur tout le pourtour du panneau. Les e�orts externes horizontaux sont directement li�es aux
sollicitations. Les e�orts externes verticaux apparaissent du fait de la mise en traction ou com-
pression des montants ext�erieurs. Ils sont transf�er�es aux fondationsvia les ancrages ext�erieurs.
Un mur compos�e de n panneaux se comporte donc comme un syst�eme en s�erie den murs �a
un panneau. Cette propri�et�e a un int�erêt �evident pour mod�eliser les murs avec des �el�ements
macros, car un seul mod�ele d�etaill�e su�t pour calculer le comportement des murs pleins, quel
que soit le nombre de panneaux. On fait r�ef�erence �a cette m�ethode sous le terme de m�ethode
de combinaison.

Figure 7.7: Inuence du nombre de
panneau de contreventement

Le mod�ele de mur d�etaill�e est mis �a contri-
bution pour estimer l'e�et d'un ancrage semi{
rigide (�equerre E5) et la pr�ecision de cette ap-
proche. Quatre mod�eles d�etaill�es sont utilis�es, ils
mod�elisent des murs �a 1, 2, 3 et 4 panneaux, soit re-
spectivement 1; 2 - 2; 4 - 3; 6 et 4; 8 m. La �gure 7.7
met en �evidence la proportionnalit�e en pr�esentant
un exemple de r�esultat des mod�eles d�etaill�es sous
chargement monotone. On compare ces r�esultats
�a ceux de la m�ethode de combinaison, en utilisant
le mur de 2; 4 m de longueur comme r�ef�erence. On
multiplie par exemple sa force par 2 pour obtenir
la force d'un mur de 4; 8 m. Les �ecarts entre cette
m�ethode et le mod�ele num�erique ne d�epassent pas
5 % pour les murs avec des �equerres AH en ancrage ext�erieur. Les �ecarts sont un peu plus
importants pour des �equerres E5, car on observe une relation entre la longueur du mur et le
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soul�evement des montants ext�erieurs. On a expliqu�e au x6.3.2.1 (p 131), qu'il y a une relation
entre la masse appliqu�ee au mur et la d�eformation des ancrages ext�erieurs, mais que le com-
portement global du mur n'est qu'assez peu inuenc�e. L'�etude men�ee sur les 4 mod�eles d�etaill�es
de longueurs di��erentes montre un ph�enom�ene suppl�ementaire. Pour un mur �a un seul panneau
(1; 2 m), l'utilisation de l'�equerre E5 r�eduit la r�esistance du mur par rapport �a une �equerre
AH. Pour un mur �a quatre panneaux (4 ; 8 m), la r�eduction de r�esistance due �a l'�equerre E5 est
moins importante, car le soul�evement qu'elle engendre n'a�ecte qu'un seul des quatre panneaux
(celui qui est clou�e sur le montant qui s'est soulev�e). Les trois autres reprennent exactement
les mêmes niveaux d'e�ort. En cons�equence, la proportionnalit�e entre les murs de di��erentes
longueurs perd en pr�ecision pour des ancrages moins r�esistants. L'�ecart entre la m�ethode de
combinaison et les mod�eles d�etaill�es monte ainsi �a 14 % pour un mur �a 1 panneau avec des
�equerres E5. Ces observations permettent d'am�eliorer la m�ethode de combinaison. Plutôt que
de consid�erer qu'un mur de 4 panneaux �a 2 fois la r�esistance d'un mur de 2 panneaux, on con-
sid�ere qu'il a la r�esistance d'un mur �a 1 panneau avec soul�evement du montant et de 3 murs �a un
panneau sans soul�evement. Cette m�ethode permet de r�eduire les �ecarts avec le mod�ele d�etaill�e
�a moins de 1 %, que ce soit pour des �equerres AH ou E5.

7.2.1.2 Mod�elisation des ouvertures

Figure 7.8: D�ecoupage d'un mur en �el�ements
macros

La m�ethode de combinaison pr�esent�ee ci{
dessus permet de calibrer facilement chaque
�el�ement macro mod�elisant un mur plein,
quel que soit le nombre de panneaux qu'il
poss�ede. Pour mod�eliser un mur complet,
on le "d�ecoupe" donc en tron�cons qui corre-
spondent �a des murs pleins ou �a une ouver-
ture, mais dans aucun cas �a une combinaison
des deux (qui serait par exemple un mur de
2; 4 m comprenant une ouverture de 1; 2 m
de large. La �gure 7.8 illustre ce principe et
montre qu'il correspond �a "d�ecouper" le mur
au niveau de chaque ancrage ext�erieur. Le
terme ancrage ext�erieur d�esigne les liaisons
par �equerre et goujon qui lient les montants
au niveau inf�erieur, il ne s'agit donc pas seule-
ment des liaisons �a chaque extr�emit�e du mur,
mais aussi de celles au droit de chaque ouver-
ture. Pour compl�eter le mod�ele du mur com-
plet, il reste �a calibrer les mod�eles simpli��es mod�elisant les ouvertures. On mod�elise pour cela
les mod�eles d�etaill�es qui correspondent, ce qui est relativement rapide puisque, les ouvertures
aidant, la taille (et la complexit�e) des maillages sont r�eduites.

L'utilisation de plusieurs �el�ements macros pour mod�eliser un mur complet pose en revanche
un probl�eme de continuit�e au niveau des n�uds sup�erieurs. En e�et, le mod�ele simpli��e est
compos�e d'�el�ements barres, qui sont articul�es �a leurs extr�emit�es, car ils ne transf�erent que des
e�orts en traction{compression. Il n'y a de ce fait aucune continuit�e en exion de la traverse
haute du mur, que ce soit hors ou dans le plan. On remplace donc les barres horizontales
sup�erieures par des �el�ements poutres de tr�es grande rigidit�e.
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7.2.2 Maison de plain{pied

On pr�esente dans cette partie le d�eveloppement d'un mod�ele 3D de maison individuelle. Le but
est de montrer la faisabilit�e d'un tel mod�ele et de pr�eparer les outils num�eriques n�ecessaires �a
sa r�ealisation (codes de maillage, de calcul, de post{process).

7.2.2.1 Pr�esentation du mod�ele

La �gure 7.9 pr�esente la maison (la toiture et les poutres au vent ne sont pas repr�esent�ees).
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
solidaris�ee. Ne disposant pas de mod�ele de toiture, la premi�ere option consiste �a mod�eliser un di-
aphragme rigide (�el�ements plaques), et le �xer aux murs par des liaisons mod�elisant des �equerres
(connecteurs classiques pour ce type d'assemblage). Une autre option s'est dessin�ee, lorsque
les plans d�e�nitifs des maisons �a mod�eliser dans le cadre de Sisbat ont �et�e arrêt�es. Celles{ci
poss�edent des poutres au vent (en treillis) sur tout le p�erim�etre de la maison, de mani�ere �a former
un diaphragme horizontal. C'est une de ces con�gurations que nous mod�elisons, en rempla�cant
le mod�ele de toiture par des masses ponctuelles, aux endroits o�u reposeraient normalement les
fermes. On d�etaille ci{dessous di��erents points importants concernant le d�eveloppement du
mod�ele :

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

� Chaque mur plein est mod�elis�e par �el�ement macro (Figure 7.10). Le trait en diagonale
repr�esente l'�el�ement ressort du mod�ele simpli��e. Le temps a manqu�e pour r�ealiser les
mod�eles d�etaill�es des zones avec des ouvertures. Le mod�ele n'est donc pas termin�e, il
manque de toute fa�con la toiture, mais il est su�samment avanc�e pour être pr�esent�e ici.

� La connexion de deux murs dans les coins, ou au niveau des murs de refend, est r�ealis�ee
par des liaisons cin�ematiques (Figure 7.10, �el�ements en rose). Dans la r�ealit�e, l'assemblage
de deux murs est normalement sur{dimensionn�e (utilisation de montants suppl�ementaires
et de pointes ou boulons), ce qui justi�e l'utilisation de telles liaisons dans le mod�ele.
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Figure 7.10: Maillage des murs de contreventement

N�eanmoins, on peut envisager d'utiliser des ressorts tr�es rigides, a�n de mesurer les ef-
forts transmis dans ces liaisons et v�eri�er qu'ils sont nettement inf�erieurs �a leur capacit�e
r�esistante.

� Les masses sont appliqu�ees tout les 60 cm, ce qui correspond �a l'entraxe des fermes de
toiture. Les poutres au vent et les lisses de châ�nage sont donc discr�etis�ees selon cet
intervalle. Ces charges sont transmises aux barres verticales des �el�ements macro, dont
l'�echelle de discr�etisation ne correspond par (les barres verticales sont espac�ees de 1; 2 m
au minimum). Cela entrâ�ne dans certaines zones des d�eformations en exion des lisses de
châ�nage et des poutres en vent, qui n'auraient pas lieu d'être en r�ealit�e car les montants
des murs sont espac�es de 60 cm. C'est pour cette raison que des �el�ements barres sont
ajout�es aux �el�ements macros pour mod�eliser chaque montant (Figure 7.10).

� Les lisses de châ�nage sont des �el�ements poutres de sections et de caract�eristiques m�ecaniques
correspondant �a la r�ealit�e (Figure 7.11, �el�ements en rouge). Chaque lisse est �x�ee aux murs
par des �el�ements �a deux n�uds assimilables �a des ressorts (�el�ements en noir). Leur rigidit�e
est d�e�nie par la loi de comportement de Humbert, qui est calibr�ee pour repr�esenter un
assemblage clou�e entre deux traverses en bois. Les essais exp�erimentaux utilis�es pour le
calage de cette loi sont des essais sur assemblages clou�es r�ealis�es dans le cadre de l'�etude
sur les toitures. Ils ne sont donc pas pr�esent�es dans cette th�ese, mais leur principe est tr�es
similaire aux essais sur pointes de contreventement (cf.x5.1, p 82).

� Les poutres au vent (Figure 7.12, �el�ements en orange) sont mod�elis�ees par des �el�ements
poutres. Les liaisons utilis�ees pour �xer ces poutres sur les lisses de châ�nage (�el�ements
en bleu), sont les mêmes que celles utilis�ees pour �xer les lisses de châ�nage aux murs (cf.
item pr�ec�edent).

La �gure 7.13 pr�esente le maillage complet de la maison. On retrouve l'ensemble des �el�ements
pr�esent�es ci{dessus. On rappelle que les masses ne sont pas visibles car ponctuelles.

7.2.2.2 Calculs et r�esultats

Un calcul test est r�ealis�e sur le mod�ele pr�esent�e ci-dessus. La masse de la toiture est de 7000 kg,
ce qui est une approximation qui consid�ere les fermes de toitures, les voliges, une couverture en
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Figure 7.11: Maillage des lisses de châ�nage

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 utilis�e est celui de Hyogo Nanbu (1995) �a un PGA de
0; 5 g. Les deux composantes horizontales (nord{sud et est{ouest) sont simultan�ement utilis�ees
dans les directions X et Y du mod�ele. La �gure 7.14 pr�esente une capture d'�ecran de l'animation
fournie par le post{process. La coloration de la structure d�eform�ee est bas�ee sur la valeur de la
norme du vecteur de d�eplacement, on ne distingue donc pas les d�eplacements dans les directions
X ou Y. Les di��erences de d�eplacements entre les coins oppos�es de la structure montrent qu'un
ph�enom�ene de torsion apparait dans cette structure. On a aussi observ�e qu'une sollicitation
uni{directionnelle selon l'axe X engendrait tout de même des d�eplacements dans la direction Y.
Pour un d�eplacement maximum en X de 38; 4 mm, il vaut 2; 5 mm en Y. Pour une sollicitation
uni{directionnelle en Y, ces valeurs passent �a 30; 9 mm en X et 2; 6 mm en Y. Ce ph�enom�ene
s'explique normalement par l'excentricit�e de la structure, due aux placements des ouvertures
et aux murs de refend. Il est n�eanmoins pr�ematur�e de conclure quoi que ce soit de ce calcul
sur un mod�ele non complet, si ce n'est que les r�esultats semblent coh�erents avec les choix de
mod�elisation.

Figure 7.14: Visualisation des d�eplacements

7.3 Conclusion

Ce chapitre aborde les moyens mis en �uvre pour passer de l'�echelle des �el�ements de struc-
ture �a celle de la structure. Le d�eveloppement, le calage et la validation d'un mod�ele sim-
pli��e de mur sont pr�esent�es. L'�etape de validation permet de quanti�er les �ecarts entre ce
mod�ele et sa r�ef�erence (le mod�ele d�etaill�e de mur). La quanti�cation de ces �ecarts est un
aspect qui n'est pas abord�e, �a notre connaissance, dans la litt�erature. La comparaison des in-
dices d'endommagement locaux du mod�ele d�etaill�e et de l'indice d'endommagement global du
mod�ele simpli��e est pr�esent�ee. Ces indices ouvrent des perspectives pour que le mod�ele sim-
pli��e fournissent des informations locales sur l'endommagement des assemblages, sans besoin de
retourner �a un mod�ele d�etaill�e. Une autre perspective consiste �a chercher une correspondance
entre l'indice d'endommagement global d'un mod�ele simpli��e et un crit�ere de limitation de dom-
mage, ce qui compl�eterait le lien entre ces indices et les crit�eres r�eglementaires. La mod�elisation
d'un mur plein (sans ouvertures) est pr�esent�ee en d�etaillant une m�ethode optimisant le recours
au mod�ele d�etaill�e. La prise en compte des ouvertures dans un mur est ensuite pr�esent�ee. En�n,
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le d�eveloppement d'un mod�ele 3D de maison est d�etaill�e. Ce mod�ele n'est pas complet car la
toiture n'est pas mod�elis�ee, mais des aspects concernant l'assemblage des �el�ements macros entre
eux sont abord�es. Le calcul dynamique sous sollicitations bidirectionnelles du comportement de
ce mod�ele conclut ce chapitre.
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Conclusion et perspectives

Conclusion

Le chapitre 1 pose le probl�eme abord�e dans cette th�ese, en d�etaillant les particularit�es des
structures �a ossature en bois et les aspects g�en�eraux des calculs dynamiques de structures. La
premi�ere partie pr�esente l'�etat de l'art. Dans un premier temps, le chapitre 2 r�esume les connais-
sances sur le comportement dynamique de bâtiments �a ossature en bois. Le d�etail des m�ethodes
de calculs dynamiques montre l'int�erêt de poss�eder des mod�eles num�eriques �ns et performants,
dans le but d'am�eliorer la compr�ehension du comportement parasismique de ces bâtiments.
Dans un second temps, le chapitre 3 aborde l'approche de mod�elisation multi{�echelles. Cette
approche est particuli�erement bien adapt�ee �a la mod�elisation de structures �a ossature en bois
sous sollicitations sismiques, par sa capacit�e �a prendre en compte les ph�enom�enes locaux perti-
nents dans un mod�ele global l�eger et facile d'utilisation. Pour ces structures, les comportements
locaux en question sont ceux des assemblages par connecteurs m�etalliques, qui par leur ductilit�e,
fournissent une importante capacit�e �a dissiper l'�energie sismique. La mod�elisation num�erique
de ces assemblages n�ecessite une loi de comportement particuli�ere. Une synth�ese de ces lois
est propos�ee, et la loi retenue (loi de Humbert (2010)) est d�etaill�ee. Les raisons de ce choix
concernent la versatilit�e de cette loi, qui permet de mod�eliser tous les types d'assemblages, ainsi
que le d�etail de la prise en compte de l'endommagement cumulatif. La partie sur l'�etat de
l'art se conclue sur le chapitre 4, qui r�esume les �etudes exp�erimentales et/ou num�eriques du
comportement parasismique d'�el�ements de structure ou de structures �a ossature en bois. Cette
partie permet d'aborder les m�ethodes d'essais exp�erimentales ainsi que le d�etail des mod�eles
num�eriques pr�esent�es dans la litt�erature.

Le seconde partie concerne les travaux men�es au cours de cette th�ese. D'abord, le chapitre 5
pr�esente le travail r�ealis�e �a l'�echelle des connecteurs m�etalliques. L'importance de ces connecteurs
vis-�a-vis du comportement sous chargement sismique de la structure a �et�e expliqu�e et les essais
exp�erimentaux sont d�etaill�es, de même que les observations et remarques que ces essais appor-
tent. L'aspect num�erique est ensuite abord�e a�n de pr�esenter la m�ethode de mod�elisation du
comportement des assemblages par connecteurs m�etalliques, qui consiste �a caler les param�etres
d'une loi de comportement hyst�er�etique pour reproduire le comportement exp�erimental. L'accent
est mis sur la variabilit�e exp�erimentale et les mani�eres de la prendre en compte d'un point de
vue num�erique.

Ensuite, le chapitre 6 aborde le travail r�ealis�e �a l'�echelle des murs de contreventement. Les
aspects exp�erimentaux sont pr�esent�es dans un premier temps. Les essais sous sollicitations
quasi{statiques et dynamiques permettent de rassembler de nombreuses donn�ees et d'observer
les comportements locaux et globaux des murs. Le mod�ele num�erique de mur est d�evelopp�e
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en utilisant la loi de comportement de Humbert, ce qui permet une mod�elisation relativement
�ne du comportement des assemblages. Ses pr�evisions sont confront�ees aux nombreux essais
exp�erimentaux, qui sont bas�es sur plusieurs con�gurations et plusieurs chargements. Le mod�ele
pr�evoit de mani�ere satisfaisante l'ensemble de ces essais (16 essais cycliques et 12 essais dy-
namiques), �a partir des calages e�ectu�es �a l'�echelle des assemblages par connecteurs m�etalliques.
La particularit�e de la validation du mod�ele num�erique est avant tout d'être bas�ee sur un aussi
grand nombre de comparaisons exp�erimental{num�erique. Pour conclure, le mod�ele num�erique
est utilis�e comme outil pour �etudier certains ph�enom�enes tels que l'e�et du chargement vertical,
la r�epartition des endommagements des assemblages, la propagation d'incertitudes ou encore la
relation entre le PGA du signal d'entr�ee et le d�eplacement maximal du mur. Les r�esultats de
ces �etudes fournissent des �el�ements de r�eponse qui pourraient être utiles pour la suite des travaux.

En�n, le chapitre 7 pr�esente les moyens �a mettre en �uvre pour passer de l'�echelle des murs
�a celle de la structure. Le d�eveloppement, le calage et la validation d'un mod�ele simpli��e de
mur sont pr�esent�es. L'�etape de validation permet de quanti�er les �ecarts entre ce mod�ele et
sa r�ef�erence (le mod�ele d�etaill�e de mur). Cette �etape de validation n'est, �a notre connaissance,
jamais pr�esent�ee dans la litt�erature. La mod�elisation d'un mur plein (sans ouvertures) est
pr�esent�ee en d�etaillant une m�ethode optimisant le recours au mod�ele d�etaill�e. La prise en
compte des ouvertures dans un mur est ensuite pr�esent�ee. En�n, le d�eveloppement d'un mod�ele
3D de maison est d�etaill�e. Ce mod�ele n'est pas complet car la toiture n'est pas mod�elis�ee, mais
les aspects concernant l'assemblage des �el�ements macros de mur entre eux sont abord�es. Les
lisses de châ�nage et les poutres en treillis formant le diaphragme horizontal sont mod�elis�ees de
mani�ere d�etaill�ee. Le bon fonctionnement de ce mod�ele est montr�e sur un exemple de calcul
sous sollicitations sismiques.

Perspectives

La premi�ere perspective identi��ee est �evidemment l'aboutissement de la mod�elisation de la mai-
son pr�esent�ee au chapitre 7. Ce travail se d�eroulera dans le cadre du programme Sisbat. Il sera
compl�et�e par la mod�elisation d'une autre maison (de dimensions 6 � 6 m), qui correspond �a la
maison qui sera test�ee sur la table vibrante du CEA de Saclay en 2013. Une fois valid�e, le mod�ele
num�erique pourra être utilis�e comme outil de calcul pour r�ealiser di��erents types d'�etude sur
le comportement parasismique des structures �a ossature en bois. Des �etudes sur la g�eom�etrie
du bâti (position des murs, des ouvertures, nombre d'�etage, etc.), sur les mat�eriaux (type de
panneaux de contreventement) et les types de connecteurs (pointes, vis, agrafes, �equerres, etc.),
et sur les niveaux des sollicitations sismiques sont vis�ees.

L'�etude des relations entre les indices d'endommagement locauxId locaux d'un mod�ele d�etaill�e
et l'indice d'endommagement global Id global d'un mod�ele simpli��e doit permettre de pr�eciser,
pour chaque �el�ement macro d'une structure 3D, son niveau d'endommagement global mais aussi
local. L'obtention de ces informations sans r�eutiliser le mod�ele d�etaill�e constituerait un gain de
temps cons�equent. De plus, l'indice global est directement li�e au crit�ere de ruine, donc �a l'�etat
limite ultime (ELU) d�e�ni dans la r�eglementation. Il sera int�eressant de compl�eter ce point en
cherchant une correspondance entre cet indice et un crit�ere de limitation de dommages, li�e �a
l'�etat limite de service (ELS).

Il faut aussi consid�erer les perspectives li�ees au dimensionnement des structures et �a la
r�eglementation parasismique. Un mod�ele de structure robuste et performant permettra d'�evaluer
des dispositifs constructifs adapt�es aux zones sismiques. Les m�ethodes de calculs simpli��ees
utilis�ees dans la r�eglementation sont pr�esent�ees au chapitre 2. Ces m�ethodes sont g�en�eralement
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bas�ees sur des mod�eles tr�es simpli��es de structure, notamment des mod�eles lin�eaires. La prise
en compte de la non lin�earit�e s'e�ectue alors par le coe�cient de comportement q. La valeur
de ce coe�cient est particuli�erement critique pour le dimensionnement de l'ouvrage. Le mod�ele
num�erique, puisqu'il est capable de calculer aussi bien en lin�eaire qu'en non lin�eaire, pourra
fournir des valeurs �a confronter �a celles de la r�eglementation. Plusieurs d�e�nitions du coe�-
cient de comportement sont pr�esent�ees dans la litt�erature (cf. Annexe A.2, p 165). Le mod�ele
num�erique pourra d�eterminer q selon plusieurs de ces m�ethodes.

Le mod�ele num�erique d�evelopp�e dans cette th�ese est d�eterministe. La prise en compte de la
variabilit�e du comportement des assemblages a n�eanmoins �et�e pr�esent�ee au chapitre 5, de même
qu'une �etude de propagation d'incertitudes sur le mod�ele d�etaill�e de mur. Le mod�ele num�erique
pourra donc fournir un outil d'�etude probabiliste, voir �abiliste, �a l'�echelle de la structure.

L'ensemble des travaux pr�esent�es dans cette th�ese s'est concentr�e sur la structure porteuse
des maisons �a ossature en bois. L'e�et des �el�ements de second �uvre (cloisons, plafonds, fenêtres,
portes, etc.) devra cependant être envisag�e. En e�et, leur inuence sur la raideur ou la masse
de la structure pourrait être marqu�ee, notamment du fait de la relative l�eg�eret�e des structures.
Cette inuence devra être �etudi�ee aussi bien globalement que localement.
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Partie III

Annexes

L'annexe A pr�esente une synth�ese des m�ethodes de calculs des anciennes r�egles de dimension-
nement parasismique en France. Une synth�ese des d�e�nitions des coe�cients de comportement
est aussi pr�esent�ee.

L'annexe B reprend les graphiques issus des publications qui pr�esentent les lois de comporte-
ment mentionn�ees au chapitre 3.

L'annexe C pr�esente le d�etail des r�esultats d'essais �a l'�echelle des connecteurs m�etalliques
(pointes et �equerres).

L'annexe D pr�esente le d�etail des r�esultats des essais quasi{statiques et des essais dynamiques
sur les murs de contreventement.

L'annexe E pr�esente les comparaisons entre les r�esultats exp�erimentaux et le mod�ele num�erique
d�etaill�e de mur de contreventement.
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Appendix A

R�egles PS 92

Cette annexe est issue d'une note de travail qui mettait en �evidence les �evolutions r�eglementaires
lors du passage aux Eurocodes. Les m�ethodes de calculs de l'Eurocode 8 sont pr�esent�ees au
chapitre 2. Le lecteur trouvera dans cette annexe une synth�ese des m�ethodes des anciennes
r�egles de calculs, les PS 92, ainsi qu'une synth�ese bibliographique concernant les d�e�nitions du
coe�cient de comportement.

A.1 M�ethodes de dimensionnement

Figure A.1: Approches lin�eaire et non lin�eaire

Les m�ethodes simpli��ees d�evelopp�ees dans les
codes de calcul r�eglementaire sont bas�ees sur
une approche commune. Il s'agit de r�ealiser
des calculs lin�eaires, donc relativement sim-
ples, et de prendre en compte le comporte-
ment non lin�eaire de la structure en r�eduisant
les e�orts auxquels celle-ci est soumise. La
�gure A.1 d�ecrit la r�eponse d'une structure
dans les cas o�u elle est mod�elis�ee de mani�ere
lin�eaire ou non lin�eaire. On observe que la
sollicitation sur la structure est moins impor-
tante dans le cas non lin�eaire. Des coe�cients
sont utilis�es pour passer de la sollicitation
calcul�ee en lin�eaire �a la sollicitation "r�eelle"
du comportement non lin�eaire. On retiendra
de mani�ere g�en�erique le terme de coe�cient de comportement. Dans les textes r�eglementaires,
les valeurs de ces coe�cients de comportement ne sont donn�ees que dans un but directement
applicatif. On trouve en revanche di��erentes d�e�nitions dans la litt�erature, celles-ci sont d�ecrites
au xA.2 (p 165).

Les r�egles DTU PS 92 (1995) proposent trois m�ethodes de dimensionnement di��erentes. Il ne
s'agit que de m�ethodes simpli��ees, mais le projecteur a tout de même la possibilit�e d'utiliser une
analyse dynamique sous couvert de "justi�cations particuli�eres". Les trois m�ethodes pr�esent�ees
ci-dessous utilisent un coe�cient de comportement dont la valeur est pr�ecis�ee dans la partie
sp�eci�que �a la structure d'�etude (b�eton, acier, bois, etc.). Les deux premi�eres m�ethodes 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 d�etaill�es ci-dessous.
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M�ethode simpli��ee pour bâtiments r�eguliers

Cette m�ethode est souvent appel�ee m�ethode d'analyse par force lat�erale. Un ensemble de r�egles
et de crit�eres permet de d�eterminer la r�egularit�e de la structure. Les bâtiments les plus r�eguliers,
�a la fois en plan et en �el�evation, peuvent être calcul�es �a partir d'une d�eform�ee forfaitaire. Celle-
ci est donn�ee par l'expression analytiqueu = z� o�u z est la cote adimensionnelle du plancher
(z = 0 au niveau du sol et z = 1 en haut), u le d�eplacement du plancher consid�er�e et � vaut
1 pour une structure en portique et 1,5 pour des voiles de contreventement. La p�eriodeT du
mode fondamental est donn�ee par di��erentes formules analytiques en fonction des structures.
Ces formules donnent la p�eriode en fonction de la hauteur du bâtiment et de sa longueur dans la
direction consid�er�ee. Les forces statiques �equivalentes au s�eisme �a chaque plancher sont donn�ees
par la relation ci-dessous. Ces forces sont calcul�ees pour le mode fondamental, les autres modes
sont pris en compte par l'utilisation d'un coe�cient majorateur � 0. Ce coe�cient est donn�e
par des formules en fonction du rapportT=Tc, o�u Tc est la p�eriode correspondant �a la �n du
plateau sur le spectre de dimensionnementSD . Lorsque T < T c on a � 0 = 1 ; 1 pour les voiles et
� 0 = 1 ; 05 pour les portiques. PourT > T c, les valeurs de� 0 augmentent.

f r = � 0 mr z�
r

P
mi z�

iP
mi z2�

i

SD (T)
q

(A.1)

f r : force statique �equivalente au niveau du plancherr ,
� 0 : coe�cient majorateur prenant en compte les modes de vibrations n�eglig�es,
mr : masse du plancherr ,
z�

r : expression de la d�eform�ee forfaitaire,
SD (T) : acc�el�eration spectrale de dimensionnement pour la p�eriode T,
q : coe�cient de comportement.

Une seconde formule permet de calculer les d�eplacementsdr au niveau de chaque plancher.
On peut remarquer que le coe�cient de comportement n'intervient pas ici, ce qui signi�e que
les d�eplacements sont calcul�es de mani�ere lin�eaire.

dr = � 0 z�
r

P
mi z�

iP
mi z2�

i

�
T
2�

� 2

SD (T) (A.2)

M�ethode simpli��ee pour bâtiments moyennement r�eguliers

Cette approche est aussi appel�ee m�ethode de Rayleigh. Lorqu'une structure ne v�eri�e pas tous les
crit�eres de r�egularit�e et que certains ne sont v�eri��es que pour des tol�erances �elargies, le bâtiment
est jug�e moyennement r�egulier. La d�eform�ee modale est approch�ee en pla�cant la structure
dans un champ d'acc�el�eration horizontale unitaire. La structure est mod�elis�ee lin�eairement. Le
facteur � de participation du mode fondamental est donn�e par la relation suivante, avec mi la
masse etui le d�eplacement du plancher indic�e i :

� =
P

mi uiP
mi u2

i
(A.3)

La p�eriode fondamentale est obtenue grâce �a la formule de Rayleigh, qui en fournit une bonne
approximation :

T =
2�

p
�

(A.4)

Les forces statiques �equivalentes peuvent être calcul�ees de deux mani�eres di��erentes. La
premi�ere consiste �a calculer les forces statiques �equivalentes pour le mode fondamentalf r et un
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mode compl�ementaire f �
r . Les deux e�orts sont alors combin�es pour v�eri�er la r�esistance de

l'ouvrage. Les relations sont les suivantes :

f r = mr ur �
SD (T)

q
et f �

r = mr (1 � ur �) aN � (A.5)

La deuxi�eme approche consiste �a calculer les forces statiques �equivalentes pour le mode
fondamental de la même mani�ere que pr�ec�edemment. Un coe�cient majorateur est utilis�e pour
rendre compte de l'e�et des autres modes. Le coe�cient majorateur � 0 est encore utilis�e mais
sa d�e�nition est l�eg�erement di��erente. Dans ce cas, ses valeurs sont inf�erieures �a celles utilis�ees
dans l'approche simpli��ee pour des bâtiments r�eguliers, donc moins p�enalisantes. De la même
mani�ere que pr�ec�edemment, les d�eplacements peuvent être exprim�es :

dr = � 0 ur �
�

T
2�

� 2

SD (T) (A.6)

En�n, on notera que pour des bâtiments de petite hauteur (moins de 10 m ou trois niveaux),
la m�ethode simpli��ee pour les bâtiments r�eguliers est applicable mais en prenant en compte
toute la masse de la structure et le coe�cient de comportement associ�e :

f r =
mr ZrP

mr Zr
M

SD (T)
q

(A.7)

M�ethode g�en�erale par analyse modale-spectrale

La m�ethode consiste �a estimer l'e�et de l'action sismique pour chaque mode de la structure. Ces
e�ets sont alors combin�es en soumettant chaque mode �a une acc�el�eration d�eduite du spectre de
dimensionnementSD . Le spectre de dimensionnement est issu du spectre de r�eponse �elastique
SE en le modi�ant pour prendre en consid�eration les e�ets des comportements �elasto-plastiques
dans la structure. Le palier du spectre est ainsi prolong�e jusqu'�aT = 0 s et on a SD > S E dans la
partie post-palier. La structure est mod�elis�ee lin�eairement et de mani�ere tridimensionnelle. On
notera que si le mod�ele avait �et�e non lin�eaire, c'est le spectre de r�eponse �elastique qui aurait fourni
les acc�el�erations spectrales pour chaque mode. Tout les modes (trois au minimum et 33 Hz au
maximum) doivent être recherch�es jusqu'�a ce que le cumul des masses modales

P
M i repr�esente

90 % de la masse totaleM dans la direction consid�er�ee. On calcule les variables d'int�erêt qui
sont lin�eairement li�ees �a l'amplitude de l'excitation sismique en combinant quadratiquement les
valeurs maximales de chaque mode. On v�eri�e au pr�ealable la d�ependance entre chaque mode.
En e�et, si les fr�equences sont trop proches, il se produit un couplage dans les r�eponses entre
les modes voisins et le cumul quadratique simple n'est plus valable. Le crit�ere d'ind�ependance
est donn�e par la formule suivante :

Tj

Ti
�

10

10
p

� i � j
avec Tj � Ti (A.8)

Ti : p�eriode du mode i ,
� i : amortissement du modei .

Si ce crit�ere est v�eri��e, la variable d'int�erêt S est calcul�ee par combinaison quadratique des
valeurs maximalesSi �a chaque mode. Il est g�en�eralement fait r�ef�erence �a cette m�ethode par
l'acronyme SRSS (Square Root of the Sum of the Squares).

S = �
q X

S2
i (A.9)
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Si le crit�ere d'ind�ependance n'est pas v�eri��e, la variable d'int�erêt est calcul�ee par combinaison
quadratique compl�ete (CQC). Celle-ci inclut un coe�cient de corr�elation � ij entre les modes non
ind�ependants. On note � le rapport Tj =Ti .

S = �
s X

i;j

� ij Si Sj avec � ij =
8

p
� i � j (� i + � � j ) �

3
2

104 (1 � � 2)2 + 4 � i � j � (1 + � 2) + 4( � 2
i + � 2

j ) � 2 (A.10)

La m�ethode d'analyse modale spectrale permet de calculer les sollicitations de mani�ere
lin�eaire pour une structure dont le comportement est d�ependant de plusieurs modes de vi-
brations. A�n de prendre en compte le comportement non lin�eaire de la structure, les r�egles
DTU PS 92 (1995) pr�ecisent que les sollicitations calcul�ees par cette analyse sont diminu�ees par
l'interm�ediaire du coe�cient de comportement. Les valeurs d'e�orts ainsi obtenus peuvent être
compar�ees �a la capacit�e r�esistante de la structure sous chargement statique.

Valeurs du coe�cient de comportement

Les r�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 donn�ees pour
des structures r�eguli�eres. Dans le cas de structures moyennement r�eguli�eres, il faut retenir 85%
des valeurs a�ch�ees et 70% pour des structures irr�eguli�eres. On note la mention des classes de
ductilit�e. Il s'agit de la ductilit�e statique � s, qui s'�etablit �a partir d'une courbe force-d�eplacement
sous sollicitation quasi-statique monotone croissante (push-over). Cette ductilit�e est le rapport
entre le d�eplacement �a force maximale � u et la limit�e �elastique � y . Pour � s valant de 1 �a 3, la
classe de ductilit�e est faible (ductilit�e I). Pour � s compris entre 3 et 6, la classe de ductilit�e est
moyenne (ductilit�e II). Pour de plus grandes valeurs de � s, la classe de ductilit�e est forte (duc-
tilit�e III). En�n, on notera que les r�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
d�eduit d'essais exp�erimentaux sous chargement cyclique altern�e ou dynamique, mais la m�ethode
de d�etermination est laiss�ee �a l'appr�eciation du projecteur.

Coe�cient q Type de structure

1
Consoles
Poutres �a joints cantilever

1,5

Poutres
Arcs �a 2 ou 3 articulations
Charpente assembl�ee par connecteurs ou anneaux
Panneaux d'ossature bois �a voiles coll�es

2 Charpente assembl�ee par boulons (ductilit�e II)
2,5 Portiques assembl�es par boulons (ductilit�e II)

3
Charpente assembl�ee par boulons (ductilit�e III)
Charpente assembl�ee par pointes (ductilit�e III)

4 Portiques (ductilit�e III)
5 Panneaux d'ossature bois (ductilit�e III)

Tableau A.1: Coe�cients de comportement des r�egles PS 92 pour les structures bois
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A.2 D�e�nition du coe�cient de comportement

L'objectif d'un coe�cient de comportement est de prendre en compte les e�ets non lin�eaires
dissipatifs dans un unique coe�cient de r�eduction d'e�ort ou d'acc�el�eration. Ces coe�cients sont
appel�es Behaviour Factor en Europe, Reduction Factor en Am�erique et Structural Characteristic
Factor au Japon. En compl�ement des aspects d�ej�a abord�es, les di��erentes d�e�nitions th�eoriques
de ce type de coe�cient sont ici d�etaill�ees.

Behaviour factor

On peut identi�er deux d�e�nitions di��erentes du "Behaviour Factor" (ou coe�cient de com-
portement q) utilis�e en Europe. La premi�ere se base sur une approche dynamique et un rapport
d'acc�el�erations repr�esentatives de la structure. La deuxi�eme se base sur une approche statique
et un rapport de forces repr�esentatives de la structure.

D�e�nition dynamique L'approche dynamique d�e�nit le coe�cient q comme �etant un rap-
port entre deux acc�el�erations. La structure est �etudi�ee exp�erimentalement ou num�eriquement.
La structure est soumise �a un acc�el�erogramme, pour lequel l'amplitude est modi�able par
l'interm�ediaire d'un facteur d'amplitude. La premi�ere �etape consiste �a chercher l'acc�el�eration
Ay pour laquelle le syst�eme atteint la limite de la zone �elastique. Il est n�ecessaire de d�e�nir un
crit�ere de rupture, qui peut être local ou global. La deuxi�eme �etape consiste alors �a chercher
l'acc�el�eration Au menant �a la limite du crit�ere de rupture. Le coe�cient de comportement est
alors donn�e par la relation A.11.

q =
Au

Ay
(A.11)

Chaque valeur deq obtenue selon cette m�ethode ne vaut que pour l'acc�el�erogramme partic-
ulier qui a servi �a son calcul. En plus des valeurs deAy et Au , le coe�cient q est aussi d�ependant
de la forme et du contenu fr�equentiel de l'acc�el�erogramme. Il est donc n�ecessaire de r�ep�eter la
proc�edure avec un ensemble d'acc�el�erogrammes repr�esentatifs de la zone sismique consid�er�ee.
Ceccotti et Vignoli (1989), qui pr�esentent cette m�ethode, concluent en d�etaillant un exemple
sur deux mod�eles de portique en utilisant 6 acc�el�erogrammes. Pour le premier portique, on a
8; 4 < q < 16, pour une moyenne �a 11; 4. Pour le second, 4; 8 < q < 10; 0 pour une moyenne
de 7; 5. Cela montre les �ecarts de comportement important li�es �a la sollicitation. On notera
de plus que le nombre d'acc�el�erogrammes �a consid�erer sera moins important dans le cas d'une
structure �a un seul mode dominant. Dans le cas contraire, il faut en e�et s'assurer que tous les
modes soient bien activ�es. En�n, on notera que cette m�ethode de d�etermination du coe�cient
de comportementq ne peut pas se limiter �a une approche exp�erimentale du fait du trop grand
nombre d'essais n�ecessaires. Dans cette optique, les essais exp�erimentaux ne peuvent envisag�es
que dans le cadre d'une validation d'un mod�ele de calcul.

D�e�nition statique La d�e�nition statique du coe�cient de comportement est celle que l'on
retrouve dans la m�ethode push-over (cf p 43). La d�emarche a consist�e �a comparer le comporte-
ment dynamique d'oscillateurs lin�eaires et non lin�eaires (Newmark et Hall (1982)). La �gure A.2
pr�esente le comportement des oscillateurs pour une sollicitation identiques. Les e�orts maxi-
maux que subissent l'oscillateur purement �elastiqueFel et l'oscillateur �elasto-plastique parfait
Fpl sont di��erents ( Fel > F pl ). Les d�eplacements correspondants,del et dpl , sont identiques
pour des p�eriodes moyennes et longues et di��erents pour des p�eriodes courtes (del < d pl ). La
p�eriode de r�ef�erence est celle correspondant �a la �n du palier d'acc�el�eration constante sur le
spectre de r�eponse �elastique (TC en notation Eurocode). Pour T > T C , le principe d'�equivalence
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des d�eplacements est donc appliqu�e. Dans ce cas, le rapport entre les forcesFel et Fpl est �egal
�a la ductilit�e statique � (eq. A.15 et A.13). Pour T < T C , c'est le principe d'�equivalence en
�energie entre les deux syst�emes (�elastique et �elasto-plastique) qui s'applique. Dans ce cas, il est
aussi possible d'exprimer le coe�cient de comportementq en fonction de la ductilit�e statique
du syst�eme �elasto-plastique (eq A.14).

(a) Equivalence en d�eplacement (b) Equivalence en �energie

Figure A.2: D�e�nitions statiques du coe�cient de comportement

� =
dpl

dy
(A.12)

Equivalence en d�eplacement : Fpl =
Fel

�
et q = � (A.13)

Equivalence en �energie : Fpl =
Felp

2� � 1
et q =

p
2� � 1 (A.14)

L'expression du coe�cient de comportement �a partir de la ductilit�e pr�esente l'avantage de la
simplicit�e. En e�et, la ductilit�e statique d'une structure peut être obtenue �a partir d'un simple
essai quasi-statique sous chargement monotone croissant.

Reduction factor

Le reduction factor (not�e R� ) est un coe�cient utilis�e en Am�erique du Nord qui permet une
estimation des e�orts plastiques non lin�eaires �a partir de l'�evaluation des e�orts �elastiques. Une
synth�ese d'un bon nombre de travaux d�edi�es au "reduction factor" a �et�e publi�ee par Miranda
et Bertero (1994). La th�eorie se base sur le comportement d'un oscillateur non lin�eaire de type
Single Degree Of Freedom (SDOF) sollicit�e dynamiquement. Le niveau de d�eformation plastique
atteint par le syst�eme lors d'une sollicitation dynamique de dur�ee tD est donn�e par le rapport
de ductilit�e en d�eplacement � (eq A.15). Ce rapport est donn�e par le maximum du d�eplacement
absolu atteint sur le d�eplacement �a la limite d'�elasticit�e Uy . La ductilit�e maximale de l'oscillateur
est not�e � i .

� =
maxjU(t)j

Uy
avec t 2 [0; tD ] (A.15)

La r�eponse temporelle d'un SDOF est donn�ee par la solution �a l'�equation A.16. Le com-
portement non lin�eaire de l'oscillateur est pris en compte par la forceF (t), sur la dur�ee tD :
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m •U(t) + c _U(t) + F (t) = � m •X (t) avec t 2 [0; tD ] (A.16)

m : masse (kg),
c : coe�cient d'amortissement visqueux,
F (t) : force de rappel du ressort �a comportement non lin�eaire (N),
U(t) : d�eplacement de l'oscillateur (m),
X (t) : d�eplacement du sol (m).

On note Fy(� = 1) la force n�ecessaire pour empêcher l'entr�ee du syst�eme dans le domaine
plastique et Fy(� = � i ) la force n�ecessaire pour limiter le d�eplacement du syst�eme, de mani�ere
�a ce que la ductilit�e � ne d�epasse pas� i .

Figure A.3: Reduction factor

La r�esolution de l'�equation A.16 permet
de calculer le d�eplacement U(t), la force
de rappel F (t) et la p�eriode propre Tk du
syst�eme. La courbe de l'�evolution force{
d�eplacement F (U) peut alors être trac�ee,
ce qui permet de connâ�tre Fy(� = 1).
La raideur �elastique du syst�eme permet
de calculer la force �elastique th�eorique au
d�eplacement maximal. Ce d�eplacement max-
imal permet aussi de calculer� (eq A.15).
Le calcul devient alors it�eratif jusqu'�a ce que
� soit �egal �a � i . Lorsque c'est le cas, la
force Fy(� = � i ) vaut la force de r�eponse du
syst�eme �a maxjU(t)j. Le principe de calcul expos�e ici doit être r�ep�et�e pour un grand nombre
de p�eriodes propres di��erentes. On peut ainsi obtenir une repr�esentation spectrale des forces
Fy(� = 1) et Fy(� = � i ), voir �gure A.3. Le coe�cient reduction factor vaut alors le rapport de
ces deux forces pour la p�eriode fondamentale de la structure consid�er�ee (eq A.17).

R� (T; � i ) =
Fy(� = 1)
Fy(� = � i )

(A.17)

Structural characteristic factor

Figure A.4: Structural factor

Le coe�cient structural characteristic factor est
utilis�e au Japon, il est not�e Ds. La d�emarche
de calcul consiste �a d�eterminer la force �elastique
pure �equivalente �a une acc�el�eration de 1 g au som-
met de la structure. On calcule ensuiteDs par
�equivalence d'�energie entre le mod�ele �elastique pur
ainsi obtenu, et un mod�ele �elasto-plastique, voir
�gure A.4 o�u m est la masse de la structure etg
l'acc�el�eration de la pesanteur. Les valeurs deDs

sont en g�en�eral entre 0,25 et 0,55. Ds correspond
en fait �a l'inverse d'un behaviour factor ou d'un re-
duction factor. La d�e�nition du Ds est tr�es proche
de la d�e�nition dite statique du coe�cient de com-
portement, si ce n'est que la force �elastique n'est
pas calcul�ee de la même mani�ere. Le crit�ere japon-
ais, qui est de calculer la force r�esultante �a une acc�el�eration de 1 g au sommet de la structure,
est un choix historique issu des premi�eres mesures du comportement de bâtis sous s�eismes r�eels.



168 R�egles PS 92



Appendix B

Lois de comportement hyst�er�etiques

Le chapitre 3 aborde les lois de comportement hyst�er�etiques utilis�ees dans la litt�erature. Les
sch�emas pr�esent�es dans cette annexe sont issus des publications d�etaillant ces lois.

B.1 Loi m�ecanique

Mod�ele de Foschi (2000)

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

Figure B.1: Mod�ele de Foschi
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B.2 Lois ph�enom�enologiques

Mod�ele de Clough (1966)

Les d�eplacements� , Uy et Um sont respectivement not�esd, dy et dm dans ce document

Figure B.2: Mod�ele de Clough

Mod�ele Q-Hyst (1979)

Les d�eplacements� sont not�es d dans ce document. Les forcesP sont not�ees F

Figure B.3: Mod�ele Q-Hyst

Mod�ele Stewart (1987)

Les forcesV sont not�ees F dans ce document

Figure B.4: Mod�ele de Stewart
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Mod�ele de Ceccotti (1989)

Les d�eplacements� sont not�es d dans ce document

Figure B.5: Mod�ele de Ceccotti

Mod�ele de Dolan (1991)

Figure B.6: Mod�ele de Dolan

Mod�ele de Kasal (1997)

Figure B.7: Mod�ele de Kasal
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Mod�ele Folz (2001)

Les d�eplacements� sont not�es d dans ce document et� u est not�e dm

Figure B.8: Mod�ele de Folz

Mod�ele de Yasumura (2001)

Dans ce document,KA 1 est not�e K 4, KA 2 est not�e K 5 et K 4 et K 5 sont not�es K c

Figure B.9: Mod�ele de Yasumura
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Mod�ele de Richard (2001)

Les d�eplacements� , U et D sont not�es d dans ce document

Figure B.10: Mod�ele de Richard

Mod�ele Q-Pinch (2005)

(a) Mod�ele de Stewart am�elior�e (b) Mod�ele Q-Hyst
Les d�eplacements� sont not�es d dans ce document. Les forcesP sont not�ees F . K 5 est not�e

K c et K 6 est not�e K 5

Figure B.11: Mod�ele Q-Pinch
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Mod�ele de Collins (2005)

Figure B.12: Mod�ele de Collins

Mod�ele de Ayoub (2007)

(a) Cycle complet (b) Cycle partiel

Les d�eplacements� sont not�es d dans ce document.K e est not�e K 0

Figure B.13: Mod�ele de Clough am�elior�e

(a) D�egradation de la force (b) D�egradation de la raideur de d�echarge

Les d�eplacements� sont not�es d dans ce document

Figure B.14: Mod�ele de Ayoub (1�ere partie)
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(a) D�egradation de la raideur de charge (b) cap degradation

Les d�eplacements� sont not�es d dans ce document

Figure B.15: Mod�ele de Ayoub (2�eme partie)

Mod�ele EPHM (2007)

(a) Courbe enveloppe (b) Branche de d�echarge

(c) Param�etres �evolutifs (d) Branche de charge

Les d�eplacements� sont not�es d dans ce document

Figure B.16: Mod�ele EPHM
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Mod�ele BWBN

(a) Inuence de n (b) Inuence de � � (c) Inuence de � �

Figure B.17: Mod�ele BWBN

Figure B.18: Calage du mod�ele BWBN sur un essai clou
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R�esultats des essais sur assemblages

Le chapitre 5 pr�esente de nombreux essais exp�erimentaux sur les assemblages par connecteurs
m�etalliques. On pr�esente plus en d�etail les donn�ees de ces essais dans cette annexe.

C.1 Essais sur pointes

C.1.1 Synth�ese par con�guration

Pour chaque con�guration, le tableau C.1 pr�esente les valeurs de la limite �elastiquedy , de la
limite �a la rupture du , de la ductilit�e statique Ds, de la force maximaleFm et les densit�es
moyennes des montants et des panneaux.

Tableau C.1: Synth�ese des essais pointes pour les 33 con�gurations
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C.1.2 Synth�ese par essai

Le tableau C.2 pr�esente plus en d�etail les r�esultats des essais pointes. Pour chaque con�guration,
les r�esultats et observations des essais monotones et cycliques sont d�etaill�es. Pour chaque essai
les informations suivantes sont donn�ees : 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 tête de pointe et la rotule plastique), la densit�e du montant et du panneau.
De plus, pour les essais monotones la limite �elastiquedy , de la limite �a la rupture du , de la
ductilit�e statique Ds, de la force maximaleFm sont pr�ecis�ees. Pour les essais cycliques, seule
la valeur moyenne deFm est disponible. On note aussiAn pour annel�ee, Ca pour cannel�ee, In
pour acier inoxydable,Zn pour �el�ectro{zingu�e et Ga pour galvanis�e. En�n, M 1 et C1 d�esignent
respectivement l'essai num�ero 1 en monotone et en cyclique.



C.1. Essais sur pointes 179



180 R�esultats des essais sur assemblages



C.1. Essais sur pointes 181

Tableau C.2: Synth�ese des 263 essais pointes par essai
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C.2 Essais sur �equerres

Les tableaux pr�esent�es dans cette annexe sont directement issus du rapport du laboratoire
d'essais m�ecaniques (CSTB, 2009).

C.2.1 Equerre E5

Pour chaque essai monotone, le tableau C.3 pr�esente la force maximaleFmax , le d�eplacement
�a cette force DF max , la limite �elastique Vy selon la m�ethode de la norme NF EN 12512 (2002)
et la force ultime Fu . Les essais sont aussi trait�es selon la m�ethode EEEP (Equivalent Energy
Elasto-Plastic, cf. ASTM E 2126 (2007)), la force au seuil de plasticit�eFyield , la limite �elastique
� yield et la limite ultime � u sont donc aussi donn�ees. En�n, la ductilit�e statique Ds est calcul�ee
comme �etant le rapport de � u et � yield .

Tableau C.3: Synth�ese des 15 essais monotones sur l'�equerre E5

Pour chaque essai cyclique, la courbe enveloppe est analys�ee de la même mani�ere que pour
un essai monotone. Le tableau C.4 pr�esente les r�esultats.
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Tableau C.4: Synth�ese des 8 essais cycliques sur l'�equerre E5

C.2.2 Equerre E14

Le tableau C.5 pr�esente les r�esultats des essais monotones pour les �equerres E14.

Tableau C.5: Synth�ese des 13 essais monotones sur l'�equerre E14

Le tableau C.5 pr�esente les r�esultats des essais cycliques pour les �equerres E14.



184 R�esultats des essais sur assemblages

Tableau C.6: Synth�ese des 6 essais cycliques sur l'�equerre E14
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R�esultats des essais murs

Le chapitre 6 pr�esente de nombreux les essais exp�erimentaux r�ealis�es sur les murs de contreven-
tement. On pr�esente plus en d�etail les donn�ees de ces essais dans cette annexe.

D.1 Essais monotones quasi{statiques

Pour chaque essai monotone, le tableau D.1 pr�esente la raideur initialeK 0, la force maximale
Fmax , la limite �elastique dy , la limite ultime du et la ductilit�e statique DS.

Tableau D.1: Synth�ese des 9 essais monotones sur les murs
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D.2 Essais cycliques quasi{statiques

Pour chaque essai cyclique, le tableau D.2 pr�esente la raideur initialeK 0, la force maximale
Fmax , la limite �elastique dy , la limite ultime du et la ductilit�e statique DS. Ces valeurs sont
calcul�ees sur la base de la courbe enveloppe des cycles.

* Couturage r�eduit par rapport �a P16 E5 C2

Tableau D.2: Synth�ese 24 des essais cycliques sur les murs
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Figure D.1: R�esultats en monotone et cyclique pour la con�guration OSB9 E5

Figure D.2: R�esultats en monotone et cyclique pour la con�guration OSB12 E5
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Figure D.3: R�esultats en monotone et cyclique pour la con�guration OSB12 AH

Figure D.4: R�esultats en monotone et cyclique pour la con�guration P16 E5



D.2. Essais cycliques quasi{statiques 189

Figure D.5: R�esultats en monotone et cyclique pour la con�guration P16 AH

Figure D.6: R�esultats 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 tête, le signal
et la s�equence retenus. Les signaux sont le Guadeloupe Modi��e (GM), le Guadeloupe Naturel
(GN) et le s�eisme de l'Aquila (Aq). Les r�esultats pr�esent�es sont la fr�equence fondamental initiale,
l'amortissement mesur�e et le d�eplacement maximal pour chaque ampli�cation du signal d'entr�ee.

Tableau D.3: R�esultats des 8 essais dynamiques pour l'OSB 12 mm
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Tableau D.4: R�esultats des 4 essais dynamiques pour les panneaux de particules 16 mm
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Appendix E

Comparaisons
exp�erimental{num�erique

Le chapitre 6 pr�esente des comparaisons entre les essais exp�erimentaux et les calculs num�eriques.
L'ensemble des donn�ees et graphiques de ces comparaisons est pr�esent�e dans cette annexe.

E.1 Sollicitations quasi{statiques

Pour chaque con�guration, le tableau E.1 pr�esente la raideur initiale K 0, la force maximaleFmax ,
la limite �elastique dy , la limite ultime du et la ductilit�e statique DS des essais exp�erimentaux
(EXP) et des simulations num�eriques (NUM).

* Couturage r�eduit par rapport �a P16 E5 C2

Tableau E.1: Comparaison des essais exp�erimentaux et des simulations num�eriques

Les �gures E.1 �a E.3 pr�esentent l'ensemble des �evolutions force{d�eplacement comparant les



194 Comparaisons exp�erimental{num�erique

essais exp�erimentaux aux calculs num�eriques.

(a) OSB9 E5 NC1 (b) OSB9 E5 NC2

(c) OSB9 E5 C1 (d) OSB9 E5 C2

Figure E.1: Comparaisons exp�erimental{num�erique 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 exp�erimental{num�erique 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 exp�erimental{num�erique pour la con�guration P16
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E.2 Sollicitations dynamiques

Pour chaque essai exp�erimental, la comparaison des �evolutions d�eplacement{temps exp�erimen{
tales et num�eriques sont pr�esent�ees. D'abord pour la totalit�e de l'essai, et ensuite en distinguant
les acc�el�erogrammes pour plus de lisibilit�e.

OSB12 AH 1500kg Guadeloupe Naturel

OSB12 AH 1500kg Guadeloupe Naturel 0; 73 g
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OSB12 AH 1500kg Guadeloupe Naturel 0; 24 g

OSB12 AH 1500kg Guadeloupe Naturel 0; 88 g

OSB12 AH 1500kg l'Aquila
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OSB12 AH 1500kg l'Aquila 1; 3 g

OSB12 AH 1500kg l'Aquila 0; 56 g

OSB12 AH 1500kg Guadeloupe Modi��e #1
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OSB12 AH 1500kg Guadeloupe Modi��e #1 0; 33 g

OSB12 AH 1500kg Guadeloupe Modi��e #1 1; 06 g

OSB12 AH 1500kg Guadeloupe Modi��e #1 0; 33 g
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OSB12 AH 1500kg Guadeloupe Modi��e #2

OSB12 AH 1500kg Guadeloupe Modi��e #2 0; 33 g

OSB12 AH 1500kg Guadeloupe Modi��e #2 1; 06 g
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OSB12 AH 1500kg Guadeloupe Modi��e #2 0; 33 g

OSB12 AH 1500kg Guadeloupe Modi��e #3

OSB12 AH 1500kg Guadeloupe Modi��e #3 0; 33 g
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OSB12 AH 1500kg Guadeloupe Modi��e #3 1; 06 g

OSB12 AH 1500kg Guadeloupe Modi��e #3 0; 33 g

OSB12 AH 1500kg Guadeloupe Modi��e #3 1; 25 g
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OSB12 AH 1500kg Guadeloupe Modi��e #4

OSB12 AH 1500kg Guadeloupe Modi��e #4 1; 06 g

OSB12 AH 1500kg Guadeloupe Modi��e #4 0; 33 g
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OSB12 AH 1500kg Guadeloupe Modi��e #4 1; 25 g

OSB12 AH 2000kg Guadeloupe Naturel

OSB12 AH 2000kg Guadeloupe Naturel 0; 73 g
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OSB12 AH 2000kg Guadeloupe Naturel 0; 24 g

OSB12 AH 2000kg Guadeloupe Modi��e

OSB12 AH 2000kg Guadeloupe Modi��e 1; 06 g
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OSB12 AH 2000kg Guadeloupe Modi��e 0; 33 g

P16 AH 1500kg l'Aquila

P16 AH 1500kg l'Aquila 1; 8 g
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P16 AH 1500kg l'Aquila 0; 56 g

P16 AH 1500kg Guadeloupe Modi��e

P16 AH 1500kg Guadeloupe Modi��e 0; 33 g
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P16 AH 1500kg Guadeloupe Modi��e 0; 66 g

P16 AH 1500kg Guadeloupe Modi��e 1; 25 g

P16 AH 1500kg Guadeloupe Modi��e 0; 33 g
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P16 AH 1500kg Guadeloupe Modi��e 1; 25 g

P16 AH 2000kg l'Aquila

P16 AH 2000kg l'Aquila 0; 56 g
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P16 AH 2000kg l'Aquila 1; 8 g

P16 AH 2000kg l'Aquila 0; 56 g

P16 AH 2000kg l'Aquila 1; 8 g
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P16 AH 2000kg Guadeloupe Modi��e

P16 AH 2000kg Guadeloupe Modi��e 0; 33 g

P16 AH 2000kg Guadeloupe Modi��e 1; 25 g
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P16 AH 2000kg Guadeloupe Modi��e 0; 33 g

P16 AH 2000kg Guadeloupe Modi��e 1; 25 g


