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Introduction

L'Europe compte de nombreuses régions a sismicité modérée, mais néanmoins
vulnérables aux tremblements de terre. Depuis de nombreuses années, des normes de
construction parasismique ont été établies, au niveau des pays (régles PS 92 pour la France),
ou, plus récemment, au niveau européen (Eurocode 8) ; leur role est de prévenir d’éventuelles
destructions engendrées par ces tremblements de terre, et de garantir la bonne tenue des
constructions nouvelles. Cependant, la part de la construction neuve demeure limitée a
I’échelle des agglomérations, et notamment des plus anciennes d’entre elles, ce qui montre
que le risque de dommages causés, provient essentiellement du bati « existant », au sens de
son antériorité par rapport a I'apparition des normes.

Si la communauté scientifique et la société civile s’accordent pour souligner le
caractere primordial de I'évaluation de la vulnérabilité de ce bati, tant a I'échelle d’un
batiment que d’une ville, force est de constater que seuls les pays plus particulierement
concernés tels que I'ltalie et la Suisse, ou plus curieusement les Pays-Bas, ont engagé des
travaux de recherche de grande envergure en matiere de constitution de bases de données,
étape indispensable a toute procédure de dimensionnement. Malgré cela, les chercheurs
soulignent le caractére trés spécifique de leur démarche, limitant notamment le domaine
d’application a un type de matériau particulier.

En France, le risque sismique ne doit pas étre sous-estimé car il représente une
menace forte et réelle, d’abord dans les départements d’outre-mer tels que la Guadeloupe et
la Martinique, mais aussi dans les zones de montagne avec les massifs des Alpes et des
Pyrénées. Le développement de l'urbanisation aprés la Seconde Guerre Mondiale laisse a
penser que si les séismes historiques connus (tels que le séisme bigourdan de 1660 ou le
séisme d’Arette en 1967) se reproduisaient aujourd’hui, leurs effets destructeurs seraient
notablement aggravés. De plus, la population frangaise possede une culture limitée du risque
sismique ; la faible occurrence des événements est a I'origine de leur perte de mémoire.

Ces différents constats ont conduit les autorités a engager un plan national consacré
au risque sismique. Ce « Plan Séisme » est un programme interministériel (2005-2010), piloté
par le Ministére de I'Ecologie, du Développement et de I’/Aménagement Durable, et dont les
objectifs sont d’approfondir la connaissance scientifique de I'aléa et du risque, d’améliorer la
prise en compte du risque dans la construction, de faciliter les communications et les
coopérations entre les différents acteurs concernés, et de contribuer a la prévention du risque
lié aux «tsunamis ». Pour mener a bien ces objectifs sur I'ensemble du territoire, les
Directions Régionales de I'Environnement (DIREN) et les Directions Départementales du
Territoire (DDT) ont été mises a contribution.
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Introduction

Concernant plus particulierement le bati existant, deux difficultés principales ont été
identifiées : le manque de connaissances en matiere de comportement des matériaux anciens
tels que les magonneries locales, et la perte d’informations sur les constructions (plans,
structures, état d’endommagement, etc.) compliquant notablement leur diagnostic. Le projet
VULNERALP, regroupant plusieurs partenaires autour du LGIT de I'Université Joseph Fourier
(nouvellement ISTerre), s’est intéressé a la détermination de la vulnérabilité sismique a partir
de I'instrumentation d’un batiment existant (en I'occurrence, I’hétel de Ville de Grenoble) par
Analyse Modale Opérationnelle. Un autre site dans le massif alpin doit étre prochainement
équipé dans la ville de Nice.

Le massif pyrénéen n’a fait I'objet d’aucune investigation de ce type. A la suite du
microzonage de la ville de Lourdes par le BRGM, un ensemble de partenaires (Conseil Général
et DDT des Hautes-Pyrénées, MEDDAT, Réseau Accélérométrique Permanent, Observatoire
de Midi-Pyrénées, etc.) a mis sur pied un « plan séisme pyrénéen » dont un des volets
concerne la mise en place d’actions de recherche visant a étudier les spécificités de la
vulnérabilité dans cette région particulierement exposée ; une de ses premieres actions a été
I'instrumentation d’une tour de 18 niveaux (Tour de I'Ophite).

Ce travail s’inscrit dans ce cadre. Apres avoir décrit le contexte régional de I'étude, un
premier volet est consacré a la typologie des batiments récents de grande hauteur par
exploitation des données expérimentales; par la suite, la typologie la plus fragile,
correspondant aux structures en maconnerie non renforcée, est abordée, conduisant a la
proposition d’'une méthodologie de prédiction de la vulnérabilité ne nécessitant que des
essais élémentaires peu colteux.
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Chapitre 1

Meéthodologie d’évaluation de la vulnérabilité

sismique des batiments existants
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Table des notations

Par ordre alphabétique :

D dommage

f fréquence

fi fréguence fondamentale de vibration d’'un batiment
leui  intensité seuil

v indice de vulnérabilité

m; masse du niveau j d’un batiment

Ri risque correspondant a un séisme d’intensité i

S, accélération spectrale

Sq déplacement spectral

Sq(f1) déplacement spectral atteint a la fréquence fondamentale de vibration d’un batiment

t nombre de niveaux d’un batiment

T période de retour

Ut déplacement au sommet d’un batiment

Vy effort de réaction a la base d’un batiment

Y1 facteur de participation modale correspondant au premier mode de vibration
Up indice de dommages moyen

@1 amplitude du déplacement au niveau j correspondant au premier mode de vibration
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Le risque sismique peut s’exprimer, sur la base des termes classiques définis par
I’Organisation des Nations Unies [UN_02], par couplage des différents parameétres que sont
I'aléa, la vulnérabilité et les valeurs exposées au risque considéré, selon I'équation :

Risque = Danger x Conséquences = Aléa x Vulnérabilité x Valeur

dont les termes sont définis par le glossaire ci-dessous :

Risque : mesure probabilisée des impacts pouvant affecter un systeme; il représente
I'espérance mathématique des pertes au cours d'une période de référence, pour un site ou
une région donnée.

Aléa : probabilité d’occurrence d’'un événement en termes d’intensité ; évaluer I'aléa revient
donc a calculer, en un site donné, la fonction de répartition des parametres caractéristiques
de I'événement que sont I'intensité (sur une échelle donnée) et la probabilité d’occurrence.

Vulnérabilité : 1a vulnérabilité du systéme considéré décrit le degré d’endommagement pour
différents événements; cette vulnérabilité dépend des caractéristiques physiques et
géométriques des batiments.

Valeur : valeur exposée du systéme au risque considéré, de nature socio-économique.

Plus précisément, le risque peut s’exprimer comme le produit de la probabilité
d’occurrence d’un éveénement sismique, de la probabilité d’atteindre un endommagement
donné et des valeurs exposées, c’est-a-dire celle des batiments, de leurs occupants, de leur
contenu et des activités économiques qu’ils abritent [PELI_04]. Lorsque le systeme est exposé
a plusieurs dangers potentiels, le risque total se définit comme la somme des risques
provoquant une perte de valeur.

Dans le cas d’évenements sismiques :
_ n
Rtotal — 4i=1 Ri (1-1)

R; représente le risque correspondant a un séisme d’intensité i.

Les pertes de valeur peuvent étre classées en différentes catégories :

— les pertes immobilieres, directement liées aux dommages subis, et par conséquent a la
vulnérabilité physique ;

— les pertes humaines, liées aux dommages, a la contenance, au taux d’occupation, a la
qualité des secours ;
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— les pertes indirectes, liées au contexte dans lequel se trouve le batiment, notamment
aux activités qu’il abrite.

Nous allons préciser ci-dessous I’évaluation des différents parameétres, en insistant
particulierement sur la vulnérabilité, dont on peut remarquer le réle central, puisqu’elle
constitue la cause des dommages, eux-mémes responsables des pertes subies.

1.1 L'aléa : les événements sismiques

Un séisme peut se définir comme un mouvement, plus ou moins violent, du sol, que
I'on peut artificiellement décomposer dans les trois directions: nord-sud, est-ouest et
verticale. La composante verticale (Z) du mouvement est en général plus faible que les
composantes horizontales et est souvent négligée. Le domaine de fréquence d’une secousse
sismique est compris entre 0 et 35 Hz. Chaque secousse peut étre caractérisée par son foyer
(endroit ou se produit la rupture de la faille), son épicentre (point a la verticale situé a la
verticale du foyer), sa magnitude et son intensité (figure 1.1).

INTENSITE

e

MAGNITUDE

Figure 1.1. Séisme, foyer et épicentre, magnitude et intensité

1.1.1 La magnitude

Afin d’estimer la puissance des séismes, le sismologue Charles F. Richter a introduit la
notion de magnitude, correspondant a I'énergie libérée au foyer du séisme et dépendant de la
longueur de la faille activée et de I'importance du déplacement. La quantification de Richter
[RICH_58], exprimée en degrés (tableau 1.1) est dite ouverte car elle n’a pas de valeur
maximale ; le plus fort séisme enregistré a ce jour est de 9,5 degrés (Chili, 1960).
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Magnitude Effets du tremblement de terre

<3,5 Le séisme est non ressenti, mais enregistré par les sismographes.
3,5-5,4 Il est souvent ressenti, mais sans dommage.
c4-6 Légers dommages aux batiments bien construits, mais peut causer des
’ dommages majeurs a d'autres batisses.
6,1-6,9 Peut étre destructeur dans une zone de 100 km a la ronde.
e Tremblement de terre majeur. Il peut causer de sérieux dommages sur une
’ large surface.
g C'est un tres fort séisme pouvant causer de trés grands dommages dans des
>

zones de plusieurs centaines de kilomeétres.

Tableau 1.1. La quantification de Richter

1.1.2 Llintensité

Exprimée en chiffres romains (avec une limite supérieure de Xll), I'intensité traduit les
effets produits en surface par un séisme a un endroit donné. L'échelle d’intensité MSK
(Medvedev-Sponheuer-Kamik), créée en 1964, est remplacée depuis le 1°" janvier 2000 par
I’Echelle Macrosismique Européenne EMS 98 [GRUN_98], présentée dans le tableau 1.2. Ces
échelles sismiques permettent d’évaluer les conséquences d’un séisme par I'observation des
dégats aux constructions et le témoignage des personnes.

Intensité e s . . .
EMS Définition Description des effets typiques observés
I Non ressenti | Non ressenti.
" Rarement Ressenti uniqguement par quelques personnes au repos dans
ressenti les maisons.
Ressenti a l'intérieur des habitations par quelques
11 Faible personnes. Les personnes au repos ressentent une vibration
ou un léger tremblement.
Ressenti a l'intérieur des habitations par de nombreuses
v Largement personnes, a l'extérieur par trés peu. Quelques personnes
observé sont réveillées. Les fenétres, les portes et la vaisselle
vibrent.
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Fort

Ressenti a l'intérieur des habitations par la plupart, a
I'extérieur par quelques personnes. De nombreux dormeurs
se réveillent. Quelques personnes sont effrayées. Les
batiments tremblent dans leur ensemble. Les objets
suspendus se balancent fortement. Les petits objets sont
déplacés. Les portes et les fenétres s'ouvrent ou se ferment.

Vi

Dégats légers

De nombreuses personnes sont effrayées et se précipitent
dehors. Chute d'objets. De nombreuses maisons subissent
des dégats non structuraux comme de tres fines fissures et
des chutes de petits morceaux de platre.

Vil

Dégats

La plupart des personnes sont effrayées et se précipitent
dehors. Les meubles se déplacent et beaucoup d'objets
tombent des étageres. De nombreuses maisons ordinaires
bien construites subissent des dégats modérés: petites
fissures dans les murs, chutes de platres, chute de parties de
cheminées ; des batiments plus anciens peuvent présenter
de larges fissures dans les murs et la défaillance des cloisons
de remplissage.

VI

Dégats
importants

De nombreuses personnes éprouvent des difficultés a rester
debout. Beaucoup de maisons ont de larges fissures dans les
murs. Quelques batiments ordinaires bien construits
présentent des défaillances sérieuses des murs, tandis que
des structures anciennes peu solides peuvent s'écrouler.

Destructions

Panique générale. De nombreuses constructions peu solides
s'écroulent. Méme des batiments bien construits présentent
des dégats tres importants : défaillances sérieuses des murs
et effondrement structural partiel.

Destructions
importantes

De nombreux batiments bien construits s'effondrent.

Xl

Catastrophe

La plupart des batiments bien construits s'effondrent, méme
ceux ayant une bonne conception parasismique sont
détruits.

Xl

Catastrophe
généralisée

Pratiguement tous les batiments sont détruits.

Tableau 1.2. Echelle des intensités EMS 98
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1.1.3 Relation entre magnitude, intensité et spectres de réponse au rocher

Les deux grandeurs caractérisant un évenement sismique apparaissent ainsi tres
différentes, I'une basée sur des données chiffrées, I'autre sur des données qualitatives et des
témoignages souvent entachés de subjectivité; cependant, ce sont ces témoignages
représentant la mémoire des hommes qui sont les seuls disponibles sur de longues périodes
de temps. Pour déterminer les probabilités d’occurrence des évenements sismiques, c’est
donc naturellement l'intensité qui est utilisée. A partir du recensement de séismes passés, il
est possible de déduire une période de retour pour chaque classe d’intensité, associée a une
date d’exhaustivité, c’est-a-dire une date a partir de laquelle on peut considérer que
I’échantillon d’événements est complet [SECA_06] ; si le nombre d’événements ressentis pour
une intensité donnée est faible, la période de retour sera entachée d’une forte incertitude.

A titre d’exemple, le tableau 1.3 représente la répartition des séismes de Lourdes, et le
tableau 1.4 les périodes de retour calculées a partir des données SisFrance et des dates

d’exhaustivité de la région pyrénéenne.

lseuit (MSK) Nombre de seismes induisant une
intensité supérieure ou egale a ..
\% 81
V 31
Vi 10
Vil 4
VIII 1

Tableau 1.3. Répartition des séismes passés dans la région lourdaise

|seuit (MSK) \Y Vv VI VII VI

Date d’exhaustivité 1965 1880 1830 1750 1420

Période deretour T (ans) | 2.25+0.15 | 7+04 | 36.8+74 | 1706 +854 -

Tableau 1.4. Périodes de retour et incertitudes associées pour des intensités IV a VI
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La mise en place de relevés et de réseaux tels que le Réseau Accélérométrique
Permanent (RAP) a permis de disposer d’enregistrements des secousses physiques, en termes
d’accélération ou de déplacement ; leur représentation fréquentielle constitue les spectres de
réponse au rocher. Le traitement statistique de la corrélation entre les dégats constatés et les
spectres mesurés a permis d’associer aux intensités un aspect quantitatif [BERN_06], et est a
la base des spectres utilisés dans les reglements sismiques.

1,2

0,8

0,6

0,4

0.2 \

0,0

Accélération spectrale Sa (m/s?)

0 0,5 1 1,5 2 2,5
Période T (s)

Figure 1.2. Exemple de spectre de réponse (séisme des Abruzzes, 2009)

1.2 Le concept de vulnérabilité

Les ouvrages humains (constructions, équipements, aménagements, etc.) ne sont pas
tous capables d’absorber et de dissiper, sans dommage (rupture), les efforts transmis par les
ondes sismiques. Selon leur nature et leur conception, ils sont plus ou moins vulnérables a ces
sollicitations.

Nous définirons ainsi la vulnérabilité sismique comme la relation entre les degrés de
dommages conséquents (au sens large du terme) et les différents niveaux d’agression
sismique subis. Généralement, lorsque I'on parle de vulnérabilité, on fait référence aux
batiments, mais le concept peut étre appliqué a d’autres ouvrages, tels que des ponts, des
routes, des installations industrielles, des réseaux de distribution de gaz, des réseaux
électriques... Plus largement, a ces vulnérabilités « physiques », on peut ajouter des
vulnérabilités humaines, fonctionnelles, économiques, sociales... Il s’agit d’un parameétre
intrinseque au systéme étudié, indépendant de sa situation géographique ; un batiment peut
étre vulnérable et ne présenter aucun risque parce qu’il est situé dans une zone sans danger
sismique.
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Plus précisément, la vulnérabilité sismique est la probabilité d’obtenir un certain
dommage pour un systéme lors d’un séisme donné. Pour déterminer cette probabilité, il est
nécessaire de définir ce dommage, souvent considéré comme une variable continue (D)
variant de 0 (pas de dommage) a 1 (ruine), et lié a un indicateur plus ou moins complexe ; on
peut citer par exemple les travaux de Nazé [NAZE_04]. Pour des raisons de facilité de prise de
décision notamment, la variable d’endommagement est utilisée pour définir qualitativement
des « degrés » de dommages. Par exemple, 'EMS 98 [GRUN_98], qui sert de référence en
Europe, compte 5 degrés de dommages aux constructions :

— Degré DG 1 : dégats négligeables a légersavec0<D<0,2;

— Degré DG 2 : dégats modérés avec0,2<D<0,4;

— Degré DG 3 : dégats sensibles aimportants avec0,4<D<0,6;

— Degré DG 4 : dégats tres importants avec 0,6 <D< 0,8 ;

— Degré DG 5 : effondrement partiel ou total (destruction) avec 0,8 <D < 1.

1.2.1 Méthodologie d’évaluation de la vulnérabilité d’'un batiment

La méthodologie utilisée pour I'estimation de la vulnérabilité sismique a I'échelle d’un
batiment se décompose en trois étapes, décrites sur la figure 1.3. Les deux premiers éléments
en sont la capacité du batiment a résister aux contraintes (courbe de capacité) et les
contraintes sur la structure dues a la sollicitation sismique (demande sismique) ; la courbe de
vulnérabilité est obtenue a partir de la comparaison de la courbe de capacité et de la courbe
de demande.

Capacité d'un batiment Demande sismique

Sa{fﬂ

Courbe de vulnérabilité
d'un batiment

»>S.(f)

Figure 1.3. Méthodologie d’évaluation de la vulnérabilité sismique a I’échelle d’un batiment
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1.2.1.1 Lacourbe de capacité

Un chargement latéral, d( a la sollicitation sismique, conduit a un déplacement a son
sommet (uy) et a un effort de réaction a sa base (V,). Dans le cadre de ce travail, nous
admettrons les hypotheses généralement retenues. La premiére de ces hypothéses concerne
la nature de la sollicitation : la répartition de la force horizontale sur la hauteur doit étre
conforme a la déformée modale du mode fondamental de vibration de la structure, dont une
forme simplifiée triangulaire est habituellement utilisée. Pour évaluer le comportement
global, on procede généralement a partir d’'une analyse statique en poussée progressive ou
analyse Pushover [CHOP_02]; au cours d’une analyse statique non-linéaire, I'intensité du
chargement latéral est augmentée jusqu’a ce que les modes d’endommagement commencent
a apparaitre. Les résultats conduisent a la valeur de I'effort tranchant a la base, exprimée en
fonction du déplacement au sommet (figure 1.4).

Sollicitation

oLt

Deéplacement au sommet

Vi

Figure 1.4. Principe d’élaboration d’une courbe de capacité

A Sa (V) Capacité
ultime
Vbu i —&

Capacité

va 5 :
i élastique

Capacité
" de conception

Figure 1.5. Courbe de capacité type d’un batiment

26



La courbe-type de capacité d’'un batiment (figure 1.5) est caractérisée par trois points
de contrdle [MICH_07_1] : le point de capacité de conception (Vpg4, A4) représentant la
résistance nominale, le point de capacité élastique (Vuy, Ay) a partir duquel la structure
présente un comportement ductile, et le point de capacité ultime (Vp,, A,), assimilé a la
limite de ruine.

1.2.1.2 La demande sismique

La deuxieme étape consiste a introduire la demande sismique, c’est-a-dire la
répartition fréquentielle des niveaux d’accélération ou de déplacement imposés par le séisme.
Selon le contexte de I'étude, il peut s’agir d’'un spectre de réponse réglementaire, par exemple
défini dans I'Eurocode 8 [EURO_8] (figure 1.6), ou d’un spectre de réponse réel issu d’un
séisme particulier (figure 1.2).

8,00
7,00 \
6,00 \
5,00 \
4,00 \

Zone 3

3,00 \
\ ‘\ Zone 4
2,00 Zone 5

0,00 =
0 0,5 1 1,5 2 2,5 3 3,5 4

Zone 1l

Zone 2

Accélération spectrale Sa (m/s?)

Période T (s)

Figure 1.6. Spectres de réponse définis dans I'Eurocode 8, selon le zonage sismique francais,
pour un sol de classe A (rocher)

On associe le niveau de sollicitation subi par un batiment au séisme, en portant sur la
courbe de demande la période (ou la fréquence) fondamentale de vibration de ce batiment.
Le déplacement au sommet est relié a ce niveau de sollicitation, supposé exprimé en termes
de déplacement (S4), par la relation :

U = S4.Y1- P (1.2)
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th m;.Q;q .. .
dans laquelle y; ==—2"2~ est le facteur de participation modale correspondant au

j=1MjPja
premier mode de vibration, et ¢; ; est I'amplitude du déplacement au niveau j correspondant

au premier mode de vibration (t représentant le nombre de niveaux, ou étages du batiment).

1.2.1.3 La courbe de vulnérabilité

En faisant varier I'intensité du spectre de demande sismique, on peut construire point
par point la courbe représentant le déplacement en toiture en fonction du spectre. Par
association de la courbe de capacité et d’un « scénario de ruine », défini comme la relation
entre déplacement de toiture et dommages, on peut porter les degrés de dommages sur la
courbe représentée sur la figure 1.7, que nous désignerons par le terme de « courbe de
vulnérabilité ». Le scénario de ruine, que nous préciserons au chapitre 5, dépend de la
méthode utilisée.

‘D

;}. DG5S
DG4

DG3
DG2
DG
S (1)
>

Figure 1.7. Courbe de vulnérabilité

Les facteurs influengant la vulnérabilité ont été identifiés a partir de I'observation
détaillée des dégats, notamment par Lestuzzi [LEST_08]. Il s’agit des caractéristiques du sol
porteur, et notamment de sa capacité de liquéfaction, de la typologie des batiments (nombre
d’étages, irrégularité en plan et en élévation), de leur état de conservation, et de leur
structure (poteaux courts, etc.).
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1.2.2 Classes de vulnérabilité

Pour regrouper les batiments appartenant a un méme parc, on introduit la notion de
classe de vulnérabilité, représentant, d’'une maniére ou d’une autre, les probabilités
d’atteindre un degré de dommage en fonction des sollicitations et de leur distribution. Leur
définition précise dépend de la norme utilisée, allant de I'introduction de scalaires dénommés
indices de vulnérabilité [RISK 03], a la définition de classes plus détaillées [GRUN_98]. Par
exemple, la figure 1.8 représente la classe de vulnérabilité A (sur une échelle allant de A a F)
des batiments les plus vulnérables, selon I'EMS 98 ; pour chaque intensité EMS, on vy lit les
taux de dommages pour chaque degré (pourcentage de batiments atteignant ou dépassant ce

degré).
= T
E
[+
L
2 /
A 08 /
s DG
0.6 —-DG2
/’ ~ DG 3
: / — DG4
04 7 — DG5S
P /
;S
027 7
"4
7/
F/I/
0.0"
VI VI VIII X % X1

Intensité EMS

Figure 1.8. Exemple de classes de vulnérabilité (selon 'EMS 98)

Une autre maniere de regrouper les batiments consiste a porter la probabilité
d’atteindre le degré Djen fonction de I'intensité et de sa distribution ; c’est le cas des « classes
de fragilité » de Michel et al. [MICH_07_2] utilisant la fonction erreur pour I’évaluation de ces

probabilités (figure 1.9).
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Figure 1.9. Courbes de fragilité de I’hotel de Ville de Grenoble (selon Michel et al.)
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1.3 Evaluation de la vulnérabilité a I’échelle de la ville

1.3.1 Les méthodes empiriques d’analyse de la vulnérabilité

Les études de vulnérabilité a grande échelle s’appliquent a un groupe de batiments, a
une ville entiere, ou encore a une région donnée. L'approche considérée est généralement
statistique, car la connaissance du bati existant est souvent partielle. Ces méthodes
empiriques d’analyse de la vulnérabilité, basées sur le retour d’expérience et sur les
caractéristiques structurales des batiments a partir d’inspections visuelles, ont été
développées dans les pays a forte sismicité : aux Etats-Unis, la méthodologie HAZUS a été
implémentée par la Federal Emergency Management Agency [FEMA _99] et en Italie par le
Gruppo Nazionale per la Difesa dai Terremoti [GNDT_86]. Dans le cadre du projet européen
Risk-UE, qui a débuté en 2001, une méthode, adaptée au contexte européen, a été élaborée
et appliquée a 7 grandes villes [RISK_03].

Dans la majorité de ces méthodes, la vulnérabilité est traitée a partir d’indices et
propose une relation entre ces indices et une échelle de dommages. Les parametres
pertinents et les coefficients qui y sont associés dans le calcul de I'indice de vulnérabilité (1V),
ainsi que le lien entre indice de vulnérabilité et dommage, sont déterminés a partir du retour
d’expérience réalisé par des experts lors de missions post-sismiques. Cependant, il faut noter
gue le mouvement du sol, qui a généré les dégats observés, n’est généralement pas connu car
il n'a pas été enregistré; le mouvement du sol est donc généralement représenté par
I'intensité macrosismique, qui elle-méme est estimée a partir des dégats. |l apparait ici une
incohérence, qui est une des limitations de ces méthodes; de plus, les relations entre
parametres structuraux et dommages sont estimées de maniere statistique. Ces méthodes
permettent donc d’avoir une vision a I'échelle d’une ville par exemple, mais ne sont pas
utilisables pour un batiment spécifique ou isolé.

1.3.1.1 Lestypologies de batiments

Dans la plupart des méthodes d’analyse de vulnérabilité a grande échelle, la premiere
étape consiste a répartir les batiments dans une typologie cohérente au regard de la
vulnérabilité sismique, décrivant de maniere claire le bati de la zone d’étude considérée. Par
exemple, en Europe, I'Echelle Macrosismique Européenne EMS 98 définit une échelle
comportant 15 typologies de batiments dont 7 en magonnerie, 6 en béton armé et 1 en bois
et en acier ; le projet européen Risk-UE propose une typologie assez proche de celle de 'EMS,
mais plus détaillée, avec 23 types de batiments; aux Etats-Unis, la typologie de la FEMA
propose plus de 90 types de batiments. A cette typologie structurelle, s’ajoute quelquefois
une notion de « niveau de conception parasismique » : tous les batiments construits avant
1969 (régles PS 69) sont considérés « sans conception parasismique », ceux construits
jusgu’en 1997 (regles PS 92) [DTU_95] ont un « bon niveau de conception parasismique ».
Enfin, chaque type est divisé en trois parties selon la hauteur du batiment (bas, moyen, haut).
Le tableau 1.5 montre la correspondance entre les typologies européennes et américaine.
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Typologies Risk-UE | EMS 98 | HAZUS Code
Béton poteaux des années 30-50 moyen RC3.1 RC1 c3 pre
Béton poteaux des années 30-50 haut RC3.1 RC1 C3 pre
Béton poteaux des années 30-50 bas RC4 RC2 c3 pre
Béton murs des années 60 RC2 RC4 C2 pre
Béton murs des années 70 RC2 RC5 c2 low
Béton murs récents RC2 RC6 c2 med
Moellon M1.1 M1 URM pre
Pierre brute avant 1870 M1.2 M3 URM pre
Pierre brute avec chainage M1.2 M3 URM pre
Pierre brute bourgeois M1.2 M3 URM pre
Pierre brute bourgeois + M1.2 M3 URM pre
Pierre de taille M1.3 M4 URM pre
Pierre brute plancher béton M3.4 M6 URM pre
Pierre brute ouvrier apres 1914 M1.2 M3 URM pre
Pierre brute plancher béton OPHBM M3.4 M6 URM pre
Pierre brute plancher béton haut M3.4 M6 URM pre
Pierre ou moellon bruts bas avant 1914 M1.1 M1 URM pre
Pierre brute bas avant 1950 M3.3 M3 URM pre
Maconnerie de blocs de béton avant 1945 bas M3.4 M5 URM pre

Tableau 1.5. Correspondance entre les typologies de batiments européennes (Risk-UE et EMS

98) et la typologie américaine (HAZUS)

1.3.1.2  Répartition des batiments en classes

L'inventaire sismique consiste a associer les typologies rencontrées et les classes de
vulnérabilité élémentaires, par exemple selon la méthodologie appliquée a la ville suisse de
I’Aigle par Pelissier [PELI_04], et représentée sur la figure 1.10. L’affectation d’un batiment a
une classe de vulnérabilité considere essentiellement sa typologie, mais pas exclusivement.
Ainsi, 'EMS 98, qui définit des classes allant de A a F (la classe A étant réservée aux structures
les plus vulnérables), donne la classe de vulnérabilité la plus probable et son incertitude pour
chaque type de batiment (tableau 1.6), mais laisse a I'appréciation de I'inspecteur le choix
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final en fonction d’autres facteurs. La procédure détaillée et la discussion de ces facteurs sont
décrites dans les travaux de Brennet [BREN_01].

‘ Population de batiments

74&&5 sisnfiques \ \

‘Moellons‘ ‘ ‘ ‘ ‘ ‘ Acier ‘

KW

L

Courbes de vulnérabilité du portefeuille

Classes deAulnerabiité

Figure 1.10. Méthodologie d’attribution des classes [PELI_04]

Type de structure | Classe de vulnérahilité
A B CDEF
Moellon brut, pierre tout venant O
Brique crue (adobe) ﬁo—i
s : |
= Pierre brute I.O
; Pierre massive ]—'O*I
E Mon renforcée, avec des I | {
I eéléments préfabrigues O
Mon renforcee, avec des planchers en O
béton armé |
Renforcee ou chainée O
Ossature sans conception
parasismigque (CPS) pipee=i O
2 Orssature avee un niveal moyen de CPS }—O—l
& Ossature avec un bon niveau de CPS fio=OH
ra
_E Murs sans CPS I'O—i
= .
Murs avec un niveau moyen de CPS [O—'
Murs avec un bon miveau de CP3 IO—'
5]
E Structures en charpente métalligue I ----- —'-O—I
=
£ Structures en bois de charpente I—O—l
&

O classe de vulnérabilité la plus probable; — Intervalle probable;
wes Intervalle de probabalité plus faible, cas exceptionnels

Tableau 1.6. Correspondance entre typologies et classes EMS
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En associant le pourcentage de batiments d’une classe donnée atteignant un certain
degré de dommages pour un séisme d’intensité donnée, on peut obtenir la courbe de
vulnérabilité de I'ensemble du bati [PELI_04].

Il appartiendra ensuite a chaque spécialiste de construire des courbes analogues de
vulnérabilité « humaine » et « immobiliere », par des méthodes qui leur sont propres
(approche experte, traitement statistique...), telles que celles qui sont représentées sur les
figures 1.11 et 1.12. On peut remarquer que ces courbes sont établies a partir des degrés de
dégats, eux-mémes dépendant de l'intensité par les courbes de vulnérabilité « physique », ce
gui met en évidence le réle central de ces derniéres.

O — =
:;5 5 50
o E
= 40
g 30 -
= Blessés légers
g 20 :
Z Blessés graves
e 10
3 Morts
.z 0 e —— ; ;
= 0 1 2 3 4 5

Degré de dommages EMS

Figure 1.11. Courbes de vulnérabilité « humaine » (d’aprés Nichols et al. [NICH_02])
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Figure 1.12. Courbe de vulnérabilité « immobiliere » (d’aprés Pelissier [PELI_04])

Les spécialistes auront également la charge d’associer les probabilités d’occurrence
aux classes: aux sismologues l'aléa des évenements, aux ingénieurs de structures les
probabilités de dommages, aux assureurs les probabilités concernant les valeurs assurées, aux
urbanistes celles des réseaux et des routes d’acces...
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1.3.2 Application : microzonage sismique de la ville de Lourdes

L’histoire nous rappelle que la ville de Lourdes a subi plusieurs séismes destructeurs
par le passé: 1665 (intensité VII), 1750 (intensité VIIlI) ou encore 1854 (intensité VII). En
particulier, le séisme de la Bigorre du 21 juin 1660 a atteint I'intensité épicentrale VIII-IX sur
I’échelle MSK; le dernier séisme ayant provoqué de légers dommages (intensité V) s’est
produit en 1953, parmi un ensemble de plus de 120 séismes survenus durant le dernier siécle.

Le bati est composé de deux grandes typologies de batiments :

— les batiments en béton armé, plutét modernes, construits aprés la seconde guerre
mondiale, qui se situent en majorité en périphérie de la ville ;

— les batiments en maconnerie (non renforcée et renforcée), construits avec des
matériaux anciens (pierre, galets, briques), qui se situent au centre historique de la
ville.

La particularité de ce bati tient dans le nombre tres important de batiments
stratégiques qui composent la ville : les sanctuaires, la basilique souterraine, prés de 250
hotels, dont I'impact sur I’économie locale est tres important.

A la demande de la ville de Lourdes, qui est le site touristique européen le plus visité
du fait de son intérét religieux, le Bureau de Recherche Géologiques et Miniéeres (BRGM) a été
chargé de réaliser un microzonage sismique [BERN_06], dans I'objectif d’évaluer et de
cartographier les risques naturels de la commune, tout particulierement ceux liés aux séismes
et aux mouvements de terrain. Le résultat de I'étude, composée d’un rapport et de cartes a
I’échelle 1/10 000, permet de connaitre les zones de réponse sismique homogene, I'existence
de phénomeénes d’amplification topographique et de zones susceptibles de liquéfaction, le
type et l'intensité de I'aléa « mouvement de terrain ».

Les constats techniques issus de I’étude de ce microzonage sismique sont primordiaux
et permettent une bonne prise en compte du risque sismique dans I'aménagement du
territoire, en intégrant a terme l'application des regles parasismiques en vigueur, et en
apportant une aide notoire a la mise en oceuvre d’un Plan de Prévention des Risques
Sismiques.

La méthode utilisée pour I'évaluation de la vulnérabilité est la méthode RISK-UE, de
« niveau 1 », basée sur une Matrice de Probabilité des Dommages [RISK_03] ; la typologie de
batiments de cette méthode compte 23 classes, dont les principales sont présentées dans le
tableau 1.5. Pour chaque typologie représentative de la ville de Lourdes, les courbes de
vulnérabilité sont établies avec en abscisse I'intensité macrosismique EMS 98 et en ordonnée
un indice de dommages moyen W (figure 1.13).
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Figure 1.13. Courbes de vulnérabilité pour les typologies de batiments les plus courantes a
Lourdes

A la suite de la définition des différentes zones « homogenes » relativement aux sols,
aux types de structure et a leurs facteurs aggravants, un scénario de risque a permis de
combiner les résultats de I'aléa sismique (étudié dans une premiere partie de I'étude) et de la
vulnérabilité physique par I'outil Armagedom du BRGM, pour aboutir aux estimations des
degrés de dommages DG1 a DG5, conduisant a l'identification des secteurs sensibles de la
ville, pour lesquels la prise en compte du risque sismique est prioritaire.

Figure 1.14. Pourcentage de batiments avec des degrés de dommages DG5 et DG4-DG5
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Pour chaque zone homogene, les pourcentages des différents types de structure et de
leurs facteurs aggravants sont utilisés pour évaluer les différents scénarios de risque; on
obtient ainsi un scénario sous forme de fiches individuelles (figure 1.15), ainsi que le
pourcentage de batiments atteignant chaque degré de dommages (DG1 a DG5), comme
indiqué sur la figure 1.14.

Scenana da la commune de Lourdes
Lourdes-Séisme de scénario

Sélsme accélération constante 0.20
simutaton | Lourdss (2ans effsis de ste)
Magnitude - -

Profondeur : -

Loi d'atténuation : -

Conwersion accnt | Atkinsen et Soney

Effets e site lithologiques | speclres spdoiligues
Effets de site lopographiques | S92

Enjeux : Batiments classe B

Vulnérabilité : RISK-UE Niveau 1

Figure 1.15. Carte d’accélérations sans effets de site
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14 Conclusion : problématiques a |'origine de ce travail

Une des conclusions, qui se dégagent du microzonage précédent, est |'existence de
deux typologies contrastées : I'une est relative a un ensemble de constructions en béton armé
relativement récentes, sans dommages actuels apparents, |'autre, au contraire, est constituée
d’'immeubles anciens, souvent en macgonnerie non renforcée, pour lesquels la possibilité
annoncée d’un séisme analogue a celui des Abruzzes en 2009, dans les 50 ans a venir, peut
faire craindre des dommages relativement élevés.

1.4.1 Analyse des batiments peu vulnérables par instrumentation

Dans un contexte de région a sismicité modérée, la principale préoccupation
concernant la catégorie des immeubles récents concerne I'évaluation de leurs réponses, en
termes de déplacement, a une sollicitation sismique exceptionnelle, conduisant a I’estimation
de dommages indirects tels que les chutes d’objets et les pertes fonctionnelles des
équipements. Pour évaluer ces réponses, se pose alors un probleme de diagnostic : pour la
majorité du bati existant, on constate la perte d’informations essentielles comme les plans
d’exécution (armatures, nature du béton par exemple).

Les enregistrements de vibrations ambiantes dans les batiments apportent une
solution a cette problématique car ils integrent naturellement, dans le domaine linéaire
élastique qui peut étre retenu ici, tous ces parametres. En effet, les vibrations ambiantes des
batiments sont pilotées par leurs caractéristiques physiques et par conséquent par leurs
propriétés modales ; I'analyse d’enregistrements relativement longs de vibrations ambiantes
permet de déterminer ces caractéristiques [MICH_07_1], qui peuvent étre affinées par
I'enregistrement de micro-séismes relativement fréquents (plusieurs unités par an), et qui
constituent des essais en vraie grandeur remplagant avantageusement les tables vibrantes.
Ces parameétres modaux permettent ensuite de construire un modele linéaire simple mais
pertinent dans le domaine du comportement élastique de la structure.

C’est ainsi que dans le cadre du projet VulnePyr (acronyme issu de I’analogie avec le
projet VulnerAlp et I'instrumentation de I'h6tel de Ville de Grenoble), la Tour de I'Ophite,
immeuble de 18 étages représentative des constructions des années 70, a été instrumentée.
Le chapitre 2 est consacré a cette expérimentation et aux méthodes d’Analyse Modale
Opérationnelle, ainsi qu’a la construction et a I'évaluation du modeéle prédictif qui en découle.

1.4.2 Vulnérabilité des batiments en maconnerie

En ce qui concerne la catégorie des batiments les plus vulnérables en magonnerie, le

probleme de diagnostic reste posé, mais il s’y ajoute la complexité du matériau constitutif et
la nécessité de prendre en compte, cette fois, le comportement non-linéaire de ce matériau.
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Le matériau composite « maconnerie » fait I'objet d’une bibliographie éparse et peu
fournie. Beaucoup de résultats sont relatifs a une magonnerie particuliere, identifiée
expérimentalement par des campagnes d’essais, ce qui rend délicate leur extension a des
matériaux locaux ; certains de ces matériaux locaux, tels que les murs en galets, n’ont fait
I'objet, a notre connaissance, d’aucune étude relative a leur comportement mécanique. C'est
pourquoi, nous proposons, dans le chapitre 3, une démarche conduisant a la caractérisation
de nouveaux matériaux, tout en évitant les essais expérimentaux sur panneaux
particulierement lourds et colteux.

Le comportement non-linéaire des panneaux est abordé dans le chapitre 4 par
simulation numérique, en utilisant et comparant plusieurs lois de comportement de type
« béton » ; le modeéle est validé par rapport a des résultats expérimentaux sur panneaux réels,
disponibles dans la littérature.

Les apports des deux chapitres précédents constituent les composantes essentielles de
la méthodologie mise en ceuvre pour la détermination de la courbe de vulnérabilité d’un
batiment. La démarche, décrite au chapitre 5, suit la méthode de Lang [LANG_02], que nous
adaptons en remplagant les données issues de |’expérimentation sur panneaux par les
résultats des modeles précédents. L’objectif est ici de parvenir a une vulnérabilité sous forme
de probabilité, la rendant ainsi directement intégrable a I’évaluation du risque.
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Chapitre 2

|Identification du comportement linéaire des

batiments par analyse modale opérationnelle
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Table des notations

Par ordre alphabétique :

[A’]
[Col
eij(iw)

E_beton

[H,; (iw)]
[H (iw)]

[Hpd]

k_1

k_2

matrice du systeme d’état discret (idem [B’] et [C])
matrice de commandabilité (ou de controlabilité)
erreur entre la fonction de réponse en fréqguence mesurée et le modéle modal
module de Young du béton armé

module de Young équivalent

fréquence propre (idem f)

premiere fréquence propre de la Tour de I'Ophite
deuxieme fréquence propre de la Tour de I'Ophite
matrice identité

terme imaginaire (i) et la pulsation (w en rd/s)
matrice du modele modal

fonction de réponse en fréquence mesurée
matrice bloc de Hankel

indice d’échantillonnage temporel

ressort représentant le sol dans la direction x
ressort représentant le sol dans la direction y
raideur de I'étage i

raideur de I'étage dans la direction x

raideur de I’étage dans la direction y

terme résiduel inférieur des modes hors bande
moyenne / indice des échantillons des accélérations des voies de mesure
masse de |'étage i

nombre d’échantillons mesurés
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N nombre d’étages d’un batiment

nu_beton coefficient de Poisson du béton armé

[Op] matrice d’observabilité

Ry(t) fonction de corrélation (idem Ry)

[S1] matrice de calcul intermédiaire de la décomposition SVD
Sx1 x2(f) densité spectrale de puissance croisée entre deux signaux
Sy(f) densité spectrale de puissance

[UR;] terme résiduel supérieur des modes hors bande

[W4] fonction de pondération (idem [W,])

{x} vecteur du systéme d’état (idem {ui})

{v«} accélération mesurée

{Ymref vecteur des sorties servant de référence

y(t) réponse de la structure

Ly x2(T) fonction de corrélation croisée des signaux x; et x,

Vegq coefficient de Poisson équivalent

& amortissement

o] écart-type

®i déformée modale (idem W)

w pulsation

A pole du mode r

p masse volumique du béton armé
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Aujourd’hui, il est difficile d’étudier les batiments anciens construits dans les années
70, avant la mise en place des régles de construction parasismique [DTU_95]. En effet, la
plupart du temps, les plans d’exécution de ces batiments n’existent pas ou le maitre d’ceuvre
de I'époque n’exerce plus. En résumé, la connaissance des caractéristiques des matériaux
d’une structure ainsi que son mode de construction sont trés incertains. Pour remédier a cela,
il existe des méthodes destructives qui consistent a prélever des échantillons d’une structure
(carottage) pour ensuite déterminer les propriétés du matériau. Mais |'utilisation de telles
méthodes, a I'échelle d’une ville, a I'échelle d’'un département, engendre des colts
considérables et endommage ponctuellement chaque structure.

D’autres méthodes, non destructives, telles que l'instrumentation vibratoire d’un
batiment, permettent de déterminer les caractéristiques de la structure et d’en suivre
I’évolution : il s’agit d’enregistrer les vibrations ambiantes en continu sur un batiment donné
[MICH_07]. Il existe ainsi une base de données importante composée d’événements sismiques
issus de ces relevés expérimentaux. Grace a cela, il est possible de recaler les modeéles
numeériques développés, par rapport a l'expérimentation, ce qui permet de disposer de
données fiables et de connaitre avec précision les caractéristiques fondamentales d’un
matériau telles que le module de Young, le coefficient de Poisson... Une fois que ces modeles
numériques sont validés, il est possible par exemple de prédire le comportement d’une
structure sollicitée par des évenements sismiques majeurs, tels que le séisme des Abruzzes,
ou bien d’autres, qui ont récemment marqué I'actualité.

2.1 Extraction des modes propres d’une structure par voie expérimentale
2.1.1 Instrumentation et acquisition de données
2.1.1.1  Les groupes de recherche et leurs missions

Dans les années 80-90, il y a eu un développement important de la modélisation au
détriment des instrumentations de batiments et aujourd’hui, on assiste au scénario inverse
dans les pays a moyenne ou forte sismicité [RAP_09]. En France, plusieurs réseaux régionaux
et nationaux assurent la surveillance sismique, comme par exemple le Réseau National de
Surveillance Sismique (RéNaSS) ou encore le Réseau de Surveillance Sismique des Pyrénées
(RSSP), pour ne citer qu’eux...

Autour de ces réseaux, des groupements de recherche s’établissent tels que le
Groupement d’Intérét Scientifigue du Réseau Accélérométrique Permanent (GIS-RAP) dont
I'objectif est d’améliorer la connaissance des mouvements sismiques qui peuvent affecter le
territoire francais (Métropole et départements d’outre-mer). Il a pour mission de coordonner
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I’acquisition, la gestion, la valorisation et la diffusion des données du mouvement du sol
enregistrées en France, via les réseaux régionaux qui constituent I'ossature principale du RAP.
Les données sont centralisées sur le site du RAP basé au Laboratoire de Géophysique Interne
et Tectonophysique (LGIT) de I'Université de Grenoble. Il assure la mise a jour de la base de
données du RAP : http://www-rap.obs.ujf-grenoble.fr.

En 2000, le RAP a commencé a instrumenter des batiments avec notamment I’hotel de
Ville de Grenoble [MICH_07]. Ces instrumentations permettent de collecter, au coeur d’une
structure, les mouvements engendrés par des tremblements de terre et ainsi de comprendre
leur fonctionnement sous sollicitations sismiques. Ces informations menent a une meilleure
compréhension de la vulnérabilité des structures en calant les observations a des méthodes
empiriques, expérimentales et numériques d’évaluation du comportement des structures.
Elles permettent d’approfondir ainsi I’évaluation de leur vulnérabilité physique.

2.1.1.2 Instrumentation

L'analyse du comportement dynamique des structures est primordiale pour
comprendre les mécanismes de déformations des structures sous sollicitations sismiques
[MICH_07]. Pour cela, il existe différents dispositifs tels que I'enregistrement de vibrations
ambiantes ou encore |'utilisation de vibreurs fixés dans la structure. Cependant, pour obtenir
une analyse plus détaillée et mieux représentative du comportement réel d’un batiment, une
autre solution consiste a instrumenter une structure de fagon permanente afin d’enregistrer
ses déformations sous sollicitations sismiques. Instrumenter un batiment signifie positionner
des capteurs en différents points de la structure.

L'instrumentation permet de caractériser la réponse sismique d’une structure via
I'interaction sol-structure, son comportement modal, I'évaluation de la vulnérabilité de la
structure, etc.

En 2008, par une collaboration entre la Direction Départementale des Territoires des
Hautes-Pyrénées (DDT 65), I'Ecole Nationale d’Ingénieurs de Tarbes (ENIT), le Laboratoire de
Géophysique Interne et Tectonophysique de Grenoble (LGIT) et I'Observatoire Midi-Pyrénées
(OMP), un batiment a été sélectionné a Lourdes (65) pour faire I'objet d’une instrumentation
permanente, gérée par le RAP. La Tour de I'Ophite a été retenue pour ses caractéristiques
structurales et techniques qui permettent d’optimiser la qualité de I'instrumentation.
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2.1.1.3 La Tour de I'Ophite

2.1.13.1 Description du batiment

Le batiment considéré dans cette étude, appelé Tour de I’Ophite, est situé sur le
Boulevard d’Espagne a Lourdes (France). Il s’agit d’une structure en béton armé avec un
systeme porteur en murs voiles composé de 20 étages : un sous-sol, un rez-de-chaussée et 18
étages courants. Elle a été construite en 1972 et congue pour une habitation collective. Le
batiment, dont les dimensions sont de 24 m (L) par 19 m (T), avec une hauteur d’environ 50
m, situé sur une zone liquéfiable mais a proximité d’un affleurement rocheux, est
relativement régulier en plan et en élévation (figure 2.1). Son aspect extérieur est bon, sans
fissures apparentes et sans aucun dommage particulier.

Figure 2.1. Vue aérienne et vue de c6té de la Tour de I'Ophite

2.1.1.3.2 Le réseau d’enregistrement permanent

L'instrumentation de la Tour de I'Ophite a été réalisée en octobre 2008 par le LGIT
[GUEG_08]. Le schéma d’instrumentation (figure 2.2a) a été défini par le RAP. Il est composé
de 24 voies d’acquisition réparties en 18 capteurs Episensor “une composante” de type ES-U
et 2 capteurs Episensor “3 composantes” de type EST. Ces capteurs sont fabriqués par
Kinemetrics.

Sur la terrasse, quatre capteurs ES-U sont positionnés dans les deux coins opposés et
analysent le mouvement de flexion et le mouvement de torsion du batiment (figures 2.2a et
2.2d). Dans les étages courants 01, 05, 09, 13 et 16, les capteurs ES-U, fixés sous le plancher
de I'étage supérieur (figure 2.2c), sont constitués d’un capteur longitudinal et d’'un capteur
transversal. L'instrumentation du niveau 10 est complétée par deux capteurs ES-U déportés
dans le couloir afin de connaitre a un niveau intermédiaire I'importance de la torsion.
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Au sous-sol, deux capteurs “3 composantes” de type EST sont installés : pour
compléter le dispositif, deux capteurs ES-U sont placés dans le troisieme angle (vertical et
transversal).

Tous les capteurs sont connectés a une station d’acquisition Kephren 24 voies située
au sous-sol dans une armoire sécurisée (figure 2.2b), et reliés a une ligne ADSL pour la
récupération des données. Le temps est synchronisé par une antenne GPS, située sur la
terrasse. Ces capteurs ont une réponse plate de 0,2 Hz a 50 Hz et la fréquence
d’échantillonnage est réglée a 125 Hz.

04
03 :
Niveau 20 -
; 02
Etage 19 01 -
- -
, : (d)
Niveau 17 05 »4 06
Etage 16—
Niveau 14 07 08
Etage 13 _-
Etage 09 -
Niveau 06 13 -t 14 _ ' (c)
Etage 05 _
Niveau 02 15 - '1-6
Etage 01
17 A 2
Niveau 00 ey 18 20 .21- .
Sous-sol_—_, 19 oA
- , ]
24 23 22

b
(@) (b)

Figure 2.2. (a) Schéma d’instrumentation de la Tour de I’Ophite (b) Station d’acquisition au
sous-sol ; (c) Capteur 8 — étage 13 ; (d) Capteurs 01 et 02 en terrasse
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2.1.2 Méthodologie d’extraction des modes propres

2.1.2.1 Les principales méthodes d’analyse modale opérationnelle

L'identification des parametres modaux d’une grande structure, comme un pont ou un
batiment, a partir des réponses seules, ou analyse modale opérationnelle, est devenue une
technique expérimentale incontournable depuis plus d’une dizaine d’années. Pour une
présentation générale, le lecteur pourra consulter la référence [HEYL_94].

L’analyse modale opérationnelle (AMO) considere une excitation aléatoire en entrée,
idéalement un bruit blanc, pour ensuite déterminer les parameétres modaux d’une structure :
les fréquences propres, les amortissements modaux, les déformées modales et les facteurs de
participation modale. La littérature est abondante et plusieurs techniques ont été élaborées,
que l'on peut distinguer selon le domaine d’analyse : temporel ou fréquentiel. On trouvera
une synthese de ces différentes techniques, assez compléte, dans les travaux de Zang
[ZANG_05], dont notre présentation est inspirée, notamment pour la classification.

Dans le domaine temporel, trois techniques vont étre discutées :
— les méthodes NEXT ;
— le modele ARMAYV ;
— la méthode stochastique par sous-espaces avec réalisation équilibrée.

Dans le domaine fréquentiel, I'approche la plus utilisée est la méthode FDD.

2.1.2.1.1 Les méthodes du domaine temporel

Les méthodes regroupées sous le nom de NExT [JAME_95], [SHEN 03], ou « Natural
Excitation Technique », ont pour principe d’utiliser les fonctions de corrélation, notées R(t),
de la réponse aléatoire de la structure soumise a une excitation naturelle. Ces fonctions de
corrélation peuvent étre exprimées comme une somme de sinusoides décroissantes. Chaque
sinusoide a une fréquence propre et un amortissement qui est identique a celui du mode de la
structure correspondant.

Le modele ARMAYV ou « Auto-Regression Moving AVerage » [SMAI_99] [ANDE_97], est
une technique directe pour l'identification des parametres modaux d’une structure. Elle ne
sera pas développée ici.

La méthode stochastique d’identification par sous-espaces avec réalisation équilibrée
[BRIN_06] ou « Stochastic Subspace ldentification — Balanced Realization (SSI-BR) » est une
méthode efficace parmi les techniques d’identification connues pour I'analyse modale
opérationnelle, a partir d’une excitation naturelle, dans le domaine temporel.
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Cette technique est utilisée dans certains logiciels d’AMO du commerce tels que LMS TestLab
(version 8, 10 ou 11) par exemple [LMS].

Cette méthode a été utilisée dans le cadre de notre projet de recherche ; les étapes de
sa mise en oeuvre sont détaillées au paragraphe 2.1.2.2 de ce chapitre. Il existe deux
variantes :

— la méthode SSI - CVA ou « Canonical Variate Analysis » : dans ce cas particulier, toutes
les voies (mesures) servent de référence pour déterminer les parametres modaux ;
— la méthode SSI — COV (développée au paragraphe 2.1.2.3).

2.1.2.1.2 Le domaine fréquentiel

La méthode FDD [BRIN_01]
décomposer les matrices de densité spectrale (densités spectrales de puissance croisée entre

(Frequency Domain Decomposition) consiste a
tous les enregistrements simultanés) en systemes a un degré de liberté indépendants par
décomposition en valeurs singulieres (SVD) [ZHI_01]. Avec des hypotheses de faible
amortissement et de bruit blanc en entrée, cette décomposition permet directement de
déterminer les paramétres modaux d’une structure, méme lorsque les modes sont proches.

Cette méthode convient trés bien pour le calcul des fréquences propres et des
amortissements ; par contre, pour évaluer les déformées modales, on peut utiliser la méthode
LSFD ou « Least Squares Frequency Domain » [IWAN_07].

Afin d’avoir une vue d’ensemble de toutes les méthodes citées précédemment, nous
avons établi le schéma suivant :

Méthode PEM-ARMAV

Réponse de Calcul des Parametres
la structure densités modaux
spectrales de
puissance i
Transformée de . Méthode FDD . fréquence
Fourier (FFT) S,(f) LSFD (déformée) . prof'?re

y(t) amortissement
&
Calcul des Méthode NEXT
fonctions de > , ,
Methode directe | corrélation Méthodes SSI-BR d;fgér;ze
Ry(t) SSI— CVA ou SSI - COV ]

Figure 2.3. Schéma positionnant les méthodes d’analyse modale opérationnelle décrites
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2.1.2.2 Méthode stochastique par sous-espaces avec réalisation équilibrée

La méthode stochastique par sous-espaces avec réalisation équilibrée, notée SSI — BR,
développée dans le logiciel TestLab, se décompose comme suit :

— estimation de la matrice bloc de Hankel a partir des covariances ;
— décomposition en valeurs singulieres de la matrice de Hankel afin de déterminer les
matrices d’observabilité et de controlabilité.

Le calcul des déformées modales est quant a lui effectué par la méthode LSFD [LMS].

En se plagant dans I'espace d’état [HOEN_06] [PEET_01], la recherche des fréquences,
des déformées et des amortissements modaux revient a estimer les matrices [A] et [C] des
équations d’état discretes (équations 2.1 et 2.2), en se servant en AMO uniquement des
mesures des accélérations {y} (output-only).

(X1} = [ATx} + [B Ny} (2.1)
i} = [Cl{xi} (2.2)

Il s’agit, en théorie du controle, d’un probleme dit de réalisation stochastique
[BRIN_06]. Nous allons développer les principales étapes de cette méthode.

Pour I'estimation de la matrice bloc de Hankel, on démarre des covariances empiriques par la
relation 2.3 :

[Ric] = = o meic} e (2.3)

avec M le nombre d’échantillons mesurés, m I'indice des échantillons des accélérations des
voies de mesure, k I'indice d’échantillonnage temporel et {ym}ef le vecteur des sorties servant
de références.

Le fait d’employer au départ les covariances plutdét que les données temporelles
directes, entraine I'utilisation de la technique « covariance-driven subspace identification » au

lieu de la technique « data-driven subspace identification ».

La matrice bloc de Hankel est alors construite a partir de ces covariances :

Rd [R,]  [Rd]
[Hpq] = [Re] : = [Rq:H] (2.4)
[Rp] [Rpa] [Rp+q-1]
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Cette matrice de Hankel peut se factoriser sous la forme suivante, a partir des
parameétres de Markov [INMA_06] (détaillés en annexe) :

[Hpq] = [OP][Cq] (2.5)

Les matrices [O,] et [Cq] de la relation 2.5 sont respectivement les matrices dites
d’observabilité et de commandabilité (contrélabilité) [DATTA_04].

On utilise alors des fonctions de pondération [W1] et [W,], qui aprés pré et post
multiplication, vont permettre d’effectuer la décomposition en valeurs singulieres (SVD ou
Singular Value Decomposition) de la matrice de Hankel :

[Wi1[Hyq]W2]" = (W11[0,][C] IW-]" (2.6)
La relation 2.6 peut aussi s’écrire :

[54] [0]] [[Vl]T

o (o) ] = sl 2.7)

W1 [Hpg] W17 = 1031 (021

On peut donc déduire de la relation 2.7 la matrice d’observabilité :
[0,] = (W]~ [U,][S,]*2 (2.8)
et comme la matrice d’observabilité s’écrit aussi :

[C]

[CI[A] (2.9)

[OP] =

la premiére ligne de blocs permet de trouver la matrice [C].

D’autre part, en analysant la structure du systeme matriciel extrait de la matrice
d’observabilité donnée par la relation 2.10:

[ [C1[4] ] [C]
[CllAT? | _ | [CA]

, o 1A (2.10)
[[c10A7| | el !

on peut donc en déduire la matrice [A’] qui contient les informations modales recherchées.
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Comme I'ordre du modele d’identification est inconnu, i.e. la taille de {xi}, on utilise le
diagramme de stabilisation afin de vérifier, comme son nom lindique, la stabilité des
parametres modaux, en fonction de I'ordre.

Dans le cas particulier de la réalisation équilibrée, les fonctions de pondération sont
égales et valent :
[W1] = [W,] = [1] (2.11)

avec [I] la matrice identité.

Pour la méthode CVA (figure 2.3), toutes les réponses doivent servir de références, ce
qui implique la relation 2.12 :

i} = idrer (2.12)

Pour le calcul des déformées modales par la méthode LSFD, comme le nom de la
technique l'indique, il faut se placer dans le domaine fréquentiel, la Fonction de Réponse en
Fréquence (FRF) étant écrite en fractions partielles.

Les pOles ayant déja été déterminés, cette méthode est trés intéressante pour
I'obtention des déformées modales. Cette technique estime les déformées en analysant de
facon simultanée les réponses, sorties et références, et génere ainsi des estimées des
déformées au sens global de I'analyse modale [IWAN_07].

On s’intéresse a une bande fréquentielle limitée. Les modes hors bande sont pris en
compte par les termes résiduels supérieurs et inférieurs, respectivement [UR;] et [LRj]. La

fonction de réponse en fréquence mesurée lH ( a))J s’écrit alors :

. U TR AL Uy A [LR;;]
_ N T irtJr i
|H (iw)| = rzl( oy T Tes m’) +[UR;] = =F (2.13)
Le modele modal [H i (ia))J se traduit par la relation 2.14 :
|Hj; (iw)| = [Hyj (i, Ar, Wir, Lyj URyj, LRy (2.14)

avec pour inconnues: ia,A ¢, .L,,UR,, LR, ce qui permet d’écrire la différence ou

rj? ij ? ij 7

erreur :

eij(iw) = |HE (iw)| — |H;; (iw)| (2.15)
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Le carré de I'erreur dans la bande fréquentielle d’intérét s’exprime alors par la relation 2.16 :

Eij(iw) = Z?f eij(ia)f).efj(iwf) (2.16)

Dans le cas général ou les divers paramétres modaux sont a calculer, il ne reste plus
qu’a chercher les parametres inconnus i« ,4, @, ,L;,UR;, LR; qui minimisent I'erreur :

0E

.
% _ o (2.17)
oY,

Mais, dans notre cas, apres emploi de la technique d’identification par sous-espace, la
complexité de résolution de ce systéme non-linéaire est réduite par la connaissance des péles
et des facteurs de participation modale. Le systeme devient linéaire pour les seules inconnues

restantes: ¢, ,UR;, LR;.

Tous les parameétres modaux sont désormais connus.
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2.1.2.3 Méthode stochastique par sous-espaces avec les matrices de covariance

Afin de lever des doutes sur la présence de modes doubles dans nos résultats d’essais,
nous avons développé sous Scilab 5.3, un module d’analyse modale opérationnelle utilisant
une technique par sous-espaces.

La méthode stochastique par sous-espaces, a I'aide des matrices de covariance, notée
SSI — COV, se déploie selon la méthode décrite dans I'organigramme suivant, ou figurent les
étapes et les principales commandes du programme développé :

Séries temporelles
y_i = Acceleration_i(t)

\ 4
Calcul des corrélations

c_1=corr(y_1,y_2,nlags)
Matrice de format nlags

A 4

Construction de la matrice de Hankel H1 de taille n x m, établie sur

séquences de covariances du processus stochastique
H1 = hank(n,m,c_1)

A 4
Représentation par paramétres de Markov a partir de la matrice de
Hankel. Le spectre de la matrice Mf de la représentation contient les

fréquences spectrales du processus observé.
[Mh,Mf,Mg] = phc(H1,1,ns)

s = spec(Mf)
s = log(s)
frq = imag(s)

\ 4
Calcul du diagramme de stabilisation des pdles en augmentant I'ordre
ns de la procédure d’identification. Suivi des fréquences modales par la

variation de I'ordre.
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2.2 Evaluation des modes propres d’une structure par modélisation numérique

Dans cette partie, nous proposons d’évaluer les modes propres d’une structure test a
I'aide de la modélisation numérique. Plusieurs types de modeles vont étre discutés: un
modele discret 1D, un modele discret a macro-éléments 3D et un modele éléments finis.

La structure choisie pour cette étude (figures 2.4 et 2.6), aussi appelée « batiment
test », est une structure en béton armé (p=2500 kg/m3), constituée de 3 étages, avec des
ouvertures sur les facades sud et nord (figure 2.4a); les planchers (épaisseur 15 cm) et les
murs (épaisseur 20 cm) sont en béton armé.

(a) (b)

Figure 2.4. Batiment test : (a) Facades sud et nord (b) Facades ouest et est

Sur la figure 2.4a, la facade a une largeur de 7 m et une hauteur de 9 m avec les
particularités suivantes :

— les espacements horizontal et vertical entre deux ouvertures sontde 2 m;

— les ouvertures ont une largeur de 1,5 m et une hauteurde 1 m;

— tous les autres espacements entre |'extérieur de la facade et les ouvertures sont de 1
m.

Sur la figure 2.4b, la facade a une largeur de 9 m et une hauteur de 9 m.
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2.2.1 Modele discret 1D

Le modele discret a 1 dimension est aussi appelé modele « brochette de cisaillement »
[MICH_07]. Dans le principe de la discrétisation d’une structure, cette derniere est
représentée par des masses reliées entre elles par des tiges sans masse a comportement
élastique (figure 2.5). Chaque masse représente un plancher et un demi-étage supérieur et
inférieur alors que chaque tige modélise la rigidité des murs et des contreventements
(structures porteuses). Un étage correspond a un degré de liberté du modele.

(a) (b)

Figure 2.5. (a) Principe de la discrétisation d’une structure en masses concentrées (m;) et tiges
sans masse de rigidité (k;) : modeéle brochette de cisaillement [DUNA_05]
(b) Modele brochette appliqué sur le batiment test

Dans le cas particulier ou les masses m et les raideurs k sont similaires pour chacun des
N étages, Hans [HANS_02] propose une expression analytique pour le calcul des fréquences
propres f, donnée par la relation 2.18 :

Pour tout i € [1, N] fi =% %sin (g 22;:1) (2.18)

La raideur k d’'un batiment peut étre déterminée soit par cisaillement d’un étage
courant a partir du modele éléments finis, soit par une formule analytique donnée dans les
travaux de Michel et al. [MICH_07_3], qui lie la raideur k aux déformées modales de la
structure. Cette seconde solution n’a pas été retenu car, dans le cas de I'instrumentation de la
Tour de I'Ophite, nous ne disposons pas des déformées modales de tous les étages (figure
2.2) ; une interpolation entre étages serait possible mais poserait des problemes de précision.

Nous avons donc cisaillé un étage courant du modele éléments finis de la figure 2.6,
selon les directions x et y, compte-tenu des disparités géométriques : une facade pleine et
une facade avec deux ouvertures.
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Dans le cas du batiment test (figure 2.5b), les données obtenues sont les suivantes :
— larigidité selon la direction :
e k=10 N/m
« k,=5.10° N/m
— lamasse:m=m;=m;=m3=23625kg.

D’apres la formule analytique, nous obtenons ainsi les résultats ci-dessous :

Mode Fréguence
1 14.6 Hz
2 32.6 Hz

Tableau 2.1. Les deux premieres fréquences propres du batiment test
par le modele discret 1D

2.2.2 Modele éléments finis 3D

Le modele éléments finis a 3 dimensions (figure 2.6) reproduit a I'identique le batiment
test défini sur les figures 2.4a et 2.4b. |l a été réalisé avec le logiciel Abaqus, tres utilisé dans le
domaine de la modélisation numérique. Il s’agit d’'un modele composé d’éléments de plaques,
qui prend en compte les planchers, les murs voiles et les ouvertures.

Figure 2.6. Modele éléments finis 3D du batiment test avec encastrement de la base

Afin de déterminer les paramétres modaux de ce batiment, et en particulier les
fréquences propres, il faut lancer une analyse modale en utilisant I'étape de calcul
« Frequency ». Nous obtenons ainsi les résultats ci-apres :
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Mode Fréquence Déformée modale
1 18.9 Hz Flexion Y
2 28.3 Hz Flexion X

Tableau 2.2. Les deux premiéres fréquences propres du batiment test par le modele
éléments finis

Les allures des déformées modales des modes 1 et 2 du batiment test sont les suivantes :

(a)

(b)

Figure 2.7. (a) Mode de flexion suivant I'axe Y (b) Mode de flexion suivant I'axe X

2.2.3 Modele discret 3D

Le modele discret a 3 dimensions (figure 2.8), comme le modele éléments finis,

reproduit de maniére exacte la gé¢ométrie du batiment test (murs, planchers et ouvertures).

Cependant, le concept est différent : le modele discret 3D est basé sur I'identification d’un

modele équivalent par macro-éléments ou « Equivalent Frame by Macro Elements ». Cette
méthode a été implémentée dans le logiciel TreMuri, développé en 1998 par Galasco,
Lagomarsino, Penna et Cattari [GALA_02], a Torino (Italie) ; elle sera présentée plus en détail

dans le chapitre 5.

Figure 2.8. Modele discret 3D du batiment test
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Apres avoir lancé I'analyse modale, nous obtenons les résultats suivants

Mode Fréguence Déformée modale
1 15.5 Hz Flexion Y
2 33.3 Hz Flexion X

Tableau 2.3. Les deux premiéres fréquences propres du batiment test par le modeéle discret
3D

Les allures des déformées modales des modes 1 et 2 du batiment test sont les suivantes
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Figure 2.9. (a) Mode de flexion suivant I'axe Y (b) Mode de flexion suivant I'axe X

2.2.4 Choix d’'un modele
Les résultats issus des différents outils de modélisation sont synthétisés dans ce tableau

Eléments Finis 3D discret 1D discret
Fréquence 1 189 Hz 17.5Hz 14.6 Hz
Fréquence 2 28.3 Hz 33.3Hz 32.6 Hz

Tableau 2.4. Les deux premieres fréquences propres du batiment test selon le type de modele

Le modele discret 1D est tres rapide d’utilisation mais la précision n’est pas au rendez-
vous sur un cas relativement simple. De plus, ce type de modele ne permet pas de détecter les
modes de torsion, ce qui dans notre application a la Tour de I'Ophite, n’est pas envisageable.
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Le modele discret 3D présente des résultats plus convenables. Cependant, ce modeéle a
été développé principalement pour des structures en magonnerie, ce qui le rend peu flexible
et tres ciblé sur ce matériau : il y a une multitude de parametres d’entrée a saisir, d’ou la
difficulté de I'adapter a d’autres matériaux, comme le béton armé par exemple.

Pour la suite de nos travaux, nous avons donc choisi le modele Eléments Finis. Il nous
permettra de modéliser avec précision tous types de structures mais surtout tous types de
matériaux, ce qui est primordial dans notre cas ol nous avons besoin de généricité.

2.3 Application a la Tour de I'Ophite a Lourdes
2.3.1 Meéthodologie expérimentale d’évaluation des modes propres

2.3.1.1  Application de la méthode SSI-BR

Dans cette partie, nous allons appliquer la méthode stochastique par sous-espaces
avec réalisation équilibrée a la Tour de I'Ophite, afin d’en déterminer les modes propres. Pour
cela, nous avons utilisé le logiciel LMS Test.Lab et en particulier le module Modal Analysis Lite.

La démarche d’analyse suit quatre étapes :
— analyse des évenements sismiques enregistrés par les capteurs de la Tour de I'Ophite ;
— calcul des densités spectrales de puissance croisée ;
— établissement du diagramme de stabilisation des pdles ;
— calcul des déformées modales par la méthode LSFD.

A partir de l'instrumentation réalisée sur la Tour de I'Ophite, nous disposons de 24
voies de mesure qui enregistrent en permanence les événements sismiques (ou
accélérogrammes) sur ce batiment. Les données temporelles considérées ici, a titre
d’exemple, sont extraites d’un événement sismique qui a eu lieu le mercredi 03 décembre
2008, de magnitude Richter 2,5. L'épicentre était situé a 30 km autour de la ville de Lourdes :
la localisation exacte est 43,04° (Latitude) et -0,48° (Longitude).

Sur la figure 2.10, nous retrouvons I'enregistrement de cet évenement durant une
période de 5 s (pour des questions de visibilité), par les capteurs numérotés 01, 05 et 12, dont
la direction de mesure est spécifiée sur le schéma d’instrumentation (figure 2.2a). Chaque
accélérogramme a une durée de 15 minutes. Il faut savoir que, pour la suite de I'étude, seule
la partie qui se trouve hors du « mouvement fort » est considérée.
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Figure 2.10. Enregistrements issus des capteurs 01, 05 et 12 de la Tour de I'Ophite lors de
I’évenement du 03 décembre 2008

A partir des signaux temporels précédents, les densités spectrales de puissance croisée
(DSP), entre tous les enregistrements simultanés, sont calculées dans le but d’obtenir le signal

dans le domaine fréquentiel (figure 2.11).

La densité spectrale de puissance croisée entre deux signaux x; et x, est calculée a
I'aide de la transformée de Fourier de la fonction de corrélation croisée, d’aprés le théoreme

de Wiener-Khintchine [WIEN_34] :
™ - 27nfr
Sy x, (1= [ Mae(n)e dr (2.19)

ou lNay(T) désigne la fonction de corrélation croisée des signaux x; et x,.
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Figure 2.11. Densités spectrales de puissance croisée des capteurs 01, 05 et 12 ;

la voie 01 est choisie comme référence

A partir des signaux fréquentiels ci-dessus, il serait possible de déceler les fréquences
propres de la structure. Cependant, les modes propres étant trés proches, cette analyse serait
tout a fait approximative et hasardeuse. On utilise plutot le diagramme de stabilisation des
poles (figure 2.12), qui assure une détermination efficace et plus slire des modes propres
d’une structure. Le signal fréquentiel de chaque voie permet donc d’établir le diagramme de
stabilisation des poles [HANS_02]. Les fonctions d’indicateur de mode (MIF) sont utilisées
pour donner plus d’informations et de précision, notamment lorsque les modes sont tres

rapprochés.
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Un systéme linéaire est stable lorsque tous ses poles sont stables. Sur le diagramme de
stabilisation (figure 2.12), on observe la stabilité des péles a I'aide de différents parametres
définis ci-dessous :

— f:fréquence (frequency);

— d:amortissement (damping) ;
— 0:nouveau pole (new pole) ;
— s:dispersion (scatter).

Le tableau 2.5 représente les deux premiers parametres modaux obtenus avec une
incertitude de 1% sur les fréquences et de 5% sur I'amortissement. Ces parameétres sont

indépendants de I'excitation de la structure et constituent réellement I'identité vibratoire de
la Tour de I'Ophite.

Mode Fréquence Amortissement (%)
1 1.73 Hz 0.59
2 2.28 Hz 0.60

Tableau 2.5. Les deux premiers parametres modaux de la Tour de I'Ophite
par la méthode SSI-BR

Les déformées modales, calculées par la technique LSFD déja décrite, et associées aux
deux premiers modes propres (tableau 2.5), sont représentées ci-dessous :

(a) (b)

Figure 2.13. Déformées modales des deux premiers modes propres de la Tour de |'Ophite,
obtenues par la méthode LSFD : (a) mode 1 ; (b) mode 2
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2.3.1.2 Application de la méthode SSI-COV

Dans cette partie, nous allons appliquer la méthode stochastique par sous-espaces a
I'aide des matrices de covariance a la Tour de I'Ophite, afin d’en déterminer les modes
propres. Pour cela, nous avons développé une application sous I'utilitaire Scilab.

Les étapes de la méthode SSI-COV sont illustrées de la maniere suivante :
— analyse des évéenements sismiques enregistrés par les capteurs de la Tour de I’Ophite ;
— calcul des densités spectrales de puissance croisée ;
— diagramme de stabilisation des poles et fréquences propres de la structure.

Comme pour la méthode SSI-BR, les données sont extraites de I'instrumentation de la
Tour de I'Ophite. Nous avons travaillé avec le méme événement sismique dont la
représentation graphique de 3 capteurs est faite en figure 2.10. Nous avons choisi également
de travailler avec 2500 échantillons temporels, soit une période de 20s. De plus, 16 voies
d’enregistrement ont été prises en compte (sur les 24 disponibles) pour mener ce travail.

A partir des signaux temporels (y_i), les densités spectrales de puissance croisée (DSP),
entre les 16 enregistrements simultanés, sont calculées, ce qui permet ensuite d’évaluer les
corrélations entre deux voies : dans notre exemple, nous considérons les voies 1 et 2 (figure
2.14).

Densité spectrale de puissance croisée 1-2

DSP - (m/s2)Hz
T
—

-50 T T T T T T T T T T T T |
0 10 20 30 40 50 60 70
Frequence (Hz)

Figure 2.14. Densité spectrale de puissance croisée entre la voie 1 et la voie 2 (référence)
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On obtient ensuite le diagramme de stabilisation des péles et fréquences propres de la
structure.

Diagramme de stabilisation

Ordre ns

-100 T T T T T T T T T T T T T 1
10 20 30 40 50 60 70
Fréquence (Hz)

o

Figure 2.15. Diagramme de stabilisation des poles de la Tour de I'Ophite (SSI-COV)

L'utilitaire, développé sous Scilab, affiche directement les deux premieres fréquences
propres de la Tour de I'Ophite, a savoir 1,74 Hz et 2,26 Hz.

2.3.1.3 Comparaison des résultats

Tout d’abord, la détermination des deux premieres fréquences propres de la Tour de

I’Ophite a mis en évidence des résultats similaires pour les deux méthodes étudiées (tableau
2.6).

Méthode SSI-BR Méthode SSI-COV
Fréguence 1 1.73 Hz 1.74 Hz
Fréguence 2 2.28 Hz 2.26 Hz

Tableau 2.6. Les deux premiéres fréquences propres de la Tour de I'Ophite selon la méthode

De maniere plus générale, la méthode SSI-BR est plus performante et surtout plus
compléte dans la mesure ou elle comprend non seulement le calcul des fréquences propres
mais aussi celui des amortissements modaux et des déformées modales avec la méme
précision. De plus, elle est intégrée dans le logiciel LMS Test.Lab, qui est une référence dans le
traitement de signaux.

65



La méthode SSI-COV a montré des défaillances dans le calcul des amortissements
modaux et surtout ne permet pas a ce jour d’évaluer les déformées modales. Cette méthode
est donc un bon outil, simple et rapide, pour déterminer les fréquences propres d’une
structure. Pour des analyses modales plus completes, la méthode SSI-BR est plus appropriée.

2.3.2 Etude de l'influence des parameétres numériques sur I'analyse modale

2.3.2.1 La plateforme Pilote

Afin d’évaluer l'influence des paramétres issus du modele numérique de la Tour de
I’Ophite sur I'analyse modale de cette structure, nous avons utilisé I'application Pilote [PILO].
Pilote est une plateforme générique de conception mécanique aidée de l'ordinateur,
développée au sein du laboratoire, qui comprend :

— un systeme d’exploitation (Linux) ;

— un modeleur et un mailleur (Abaqus/CAE) ;
— un code de calcul (Abaqus) ;

— un langage de pilotage (Python) ;

— un éditeur de texte (Kate).

L'application Pilote permet d’accomplir plusieurs types de taches : la modélisation
pour la construction de modeles (Abaqus), une analyse de sensibilité, des études
paramétriques, de l'identification de modeles ainsi que de la fiabilité.

Dans le cadre de ce travail, seules les parties modélisation, sensibilité et paramétrage
sont utilisées. Le modele numérique de la Tour de I'Ophite (figure 2.16) a été construit avec le
logiciel Abaqus. Il s’agit d’'un modeéle éléments finis 3D, composé d’éléments de plaques, qui
prend en compte la structure dans les moindres détails : les planchers, les murs voiles, les
ouvertures et balcons.

Figure 2.16. Modele éléments finis de la Tour de I'Ophite a Lourdes

66



2.3.2.2 Etude de sensibilité

Une étude de sensibilité permet de détecter les parametres les plus significatifs pour

I'analyse de la réponse vibratoire.

Notre étude porte sur quatre parameétres, issus du modeéle numérique (figure 2.16) :

E _beton, le module de Young du béton armé ;

nu_beton, le coefficient de Poisson du béton armé ;
k 1, le ressort représentant le sol dans le sens X ;
k_2, le ressort représentant le sol dans les sens Y et Z.

Pour chacun des parametres d’entrée, on impose une valeur initiale, la variation

autour de cette valeur (%) ; le tableau suivant regroupe toutes ces informations :

Nom du parametre Valeur initiale Variation (%) Nature
E_beton 29 000 MPa 15 module_beton
nu_beton 0.18 20 coeff_poisson
k 1 6,5.10'° N/m 50 ressort_1
k 2 6,5.10" N/m 50 ressort_2

Tableau 2.7. Définition des parameétres d’entrée de I'étude de sensibilité

Pour déterminer la valeur initiale et la variation des parameétres E_beton et nu_beton,
nous avons utilisé le modele GLRC : il s’agit d’'un modéle global de comportement des plaques
en béton armé, développé dans les travaux de Koechlin [KOEC_07]. Dans ce modele, le béton
armé est homogénéisé selon une procédure ou l'utilisateur doit déterminer :

— le module de Young équivalent, noté Eq ;
— le coefficient de Poisson équivalent, noté ve,.

Cette procédure d’homogénéisation requiert en particulier la connaissance des
sections d’aciers minimales et maximales de I’élément en béton armé considéré. Nous avons
donc défini ces sections d’aciers en se basant sur le calcul de I'Eurocode 2 [EURO_2], ce qui
donne :

25014 Mpa < E.q; <33659 MPa

0,15 < v,y < 0,2
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Pour déterminer la valeur initiale et la variation des ressorts k_1 et k_2, la démarche
est différente. En effet, les ressorts k_1 et k_2 traduisent la présence du sol dans le modele
numérique : ils sont, pour cela, modélisés autour du sous-sol de la Tour de I'Ophite. Leurs
valeurs initiales ont été identifiées par rapport a la premiére fréquence propre de la structure.
Ces valeurs, dont les ordres de grandeur sont 10" N/m et 10" N/m, respectivement pour k_1
et k_2, sont cohérentes avec le contexte géotechnique du sol sous la Tour de I'Ophite a
Lourdes puisque d’aprés le microzonage de la ville de Lourdes [BERN_06], le sol considéré est
de nature rocheuse.

Enfin, les réponses prises en compte pour cette étude de sensibilité sont les deux
premieres fréquences propres de la Tour de I'Ophite, respectivement freql et freq2. Les
résultats de I'’étude de sensibilité, pour chaque réponse, sont présentés dans le tableau 2.8 :

Facteurs d’influence pour chaque réponse

Réponse E beton nu_beton k 1 k 2
freq1 0.2247 0.0000 0.0002 0.2177
freq2 0.3125 0.0000 0.0017 0.1012

Tableau 2.8. Résultats de I’étude de sensibilité

Le tableau 2.8 montre l'influence des parametres E_beton et k 2 sur les réponses
freql et freq2. Méme si le facteur d’influence du module de Young (E_beton) est plus élevé
par rapport au facteur d’influence du ressort (k_2), il semble important d’effectuer une étude
paramétrique pour affiner ce résultat.

2.3.2.3  Etude paramétrique

Une étude paramétrique est donc envisagée pour affiner I'influence des parametres
les plus significatifs, ce qui est le cas ici, entre E_beton et k_2. Le tableau suivant regroupe
toutes ces informations :

Nom Nature Valeur minimale | Valeur maximale Nombre
E _beton module_beton 25 000 MPa 33 000 MPa 10
k 2 raideur_sol_2 3.10" N/m 6,5.10" N/m 10

Tableau 2.9. Définition des parameétres d’entrée de I'étude paramétrique
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En prenant, un nombre de valeurs égal a 10 pour les deux parametres, I’échantillon
considéré est de 100 valeurs, ce qui est représentatif. Pour chacun des parametres d’entrée et
des réponses, la moyenne m et I'écart-type o sont donnés dans le tableau suivant :

E beton k 2 freql freq2
Moyenne m 29000 MPa | 4,75E+07 N/m 1,85 Hz 2,24 Hz
Ecart-type o 2566 MPa 1,12E+07 N/m 0,08 Hz 0,09 Hz

Tableau 2.10. Moyenne et écart-type des parametres d’entrée et des réponses associées

2.3.3 Prédiction de la réponse sismique de la Tour de I'Ophite

Dans un premier temps, nous avons sollicité la Tour de I'Ophite avec un évenement
sismique mineur enregistré a Lourdes afin de valider le modele numérique présenté : en effet,
grace a l'instrumentation de la Tour de I'Ophite, nous connaissons les accélérations aux
différents points de mesures (capteurs), aussi bien a la base de la structure que dans les
étages et jusqu’au sommet, conformément au schéma d’instrumentation (figure 2.2a).

Ainsi, nous disposons de I'excitation sismique pour solliciter la base de notre modele
numérique et observer la réponse dynamique dans les étages. Nous pouvons donc comparer
la réponse sismique issue directement du signal accélérométrique et la réponse sismique
calculée par une analyse dynamique avec le logiciel Abaqus.

Enfin, une fois le modéle validé, nous sommes en mesure de prédire la réponse
sismique de la Tour de I'Ophite pour un séisme plus important : nous avons choisi le séisme
des Abruzzes survenu en Italie car d’apres les sismologues pyrénéens, le méme type de séisme
pourrait se produire dans les Pyrénées, qui présentent des caractéristiques semblables
(géologiques) a la région des Abruzzes en Italie. Nous pouvons citer Sébastien Chevrot,
Directeur de Recherche CNRS a I'Observatoire Midi-Pyrénées : « La géologie des Pyrénées
autorise un évenement comme a I’Aquila en 2009 ».

2.3.3.1 Validation du modéle numérique avec un événement survenu a Lourdes

L’évenement sismique (16/11/2008, magnitude 2,5) considéré a été relevé a 'aide des
capteurs 20, 21 et 22 positionnés a la base de la Tour de I’Ophite (figure 2.17) et était localisé
a 12 km de Lourdes : 43,01° (Lat.) et 0,02° (Long.). Les accélérogrammes, d’'une durée de 15s,
sont représentés ci-dessous, respectivement dans les directions X, Y et Z (de haut en bas) :
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Figure 2.17. Evenement sismique enregistré a la base de la Tour de I'Ophite. De haut en bas,
les accélérogrammes selon les trois directions X, Y et Z
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Lors d’une analyse dynamique, des problemes d’intégration numérique apparaissent
souvent et se traduisent par une dérive de la réponse (vitesse, déplacement) [NEWM_59].
Pour remédier a ce désagrément, nous avons utilisé une « Baseline correction » qui corrige
cette dérive.

Nous obtenons donc la réponse sismique de la Tour de I’Ophite par la voie numérique,
gue nous pouvons comparer ensuite a la réponse issue des données expérimentales
enregistrées in situ. Pour une représentation plus claire, nous avons choisi de représenter la
réponse temporelle sur une durée de 10 s.
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Figure 2.18. Réponse temporelle au sommet de la Tour de I’Ophite par voie numérique et par
voie expérimentale

2.3.3.2  Prédiction de la réponse sismique : Application au séisme des Abruzzes

L’éveénement sismique considéré s’est produit le lundi 06 avril 2009 a I’Aquila en Italie
avec une magnitude 6,3 et provient de la station N°88001 dont les coordonnées GPS sont
42,377° (Lat.) et 13,344° (Long.) : il s’agit d’un site rocheux. Les accélérogrammes, d’une durée
de 120 s, sont les suivants :
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Figure 2.19. Séisme des Abruzzes du 06 avril 2009. De haut en bas, les accélérogrammes selon
les trois directions X, Y et Z
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En utilisant le modéle numérique et I'analyse dynamique décrits au paragraphe
précédent, il est possible de prédire la réponse sismique de la Tour de I’Ophite, au sommet de
la structure, comme suit :
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Figure 2.20. Prédiction de la réponse temporelle au sommet de la Tour de I'Ophite, sollicitée
par le séisme des Abruzzes, par voie numérique

La prédiction de la figure 2.20 indique que le déplacement maximal au sommet de la
Tour de I'Ophite vaudrait 15 cm si la structure était soumise au séisme des Abruzzes. Le
niveau des contraintes, non représenté ici, montre que la structure aurait un comportement
matériau non-linéaire.
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Chapitre 3

Comportement mécanique non-linéaire du

matériau maconnerie
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Table des notations

Par ordre alphabétique :

Ao constante dépendant du rapport r;
A surface chargée
A, surface de I’échantillon

[®] matrice de souplesse
Emx module de Young de la maconnerie dans la direction X

Emy  module de Young de la magonnerie dans la direction Y

foe résistance a la compression d’un bloc de magonnerie

ot résistance a la traction d’un bloc de maconnerie

fe surface de charge

fex résistance a la compression de la magonnerie dans la direction paralléle au lit de pose

fey résistance a la compression de la magonnerie dans la direction perpendiculaire au lit
de pose

Fimax Ccharge maximale atteinte
fit résistance a la traction de l'interface bloc/mortier
finc résistance a la compression du mortier

fint résistance a la traction du mortier

fix résistance a la traction de la magonnerie dans la direction paralléle au lit de pose

fey résistance a la traction de la macgonnerie dans la direction perpendiculaire au lit
de pose

g longueur de jauge verticale

Giis énergie de rupture en cisaillement de l'interface bloc/mortier
Grit énergie de rupture en traction de I'interface bloc/mortier
Gwm module de cisaillement de la magonnerie

hs hauteur de I’échantillon normalisé EN 1052-1
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r

r

ts

pl

el

€

AH

AV

Vm

Gc

Os

Tc

Po

hauteur du bloc pour I'essai normalisé EN 1052-1

matrice identité

longueur de I’échantillon normalisé EN 1052-1

longueur du bloc pour I'essai normalisé EN 1052-1
parameétre caractérisant I'état de contraintes

charge appliquée

contrainte équivalente au sens de Von Mises

rapport des résistances en compression biaxiale et uniaxiale
rapport des déformations plastiques

déviateur des contraintes

épaisseur de I’échantillon normalisé EN 1052-1

déformation en partie plastique
déformation en partie élastique réversible
déformation moyenne correspondant a 1/3 de la charge maximale
multiplicateur plastique

allongement horizontal

raccourcissement vertical

coefficient de Poisson de la magonnerie
déformation en cisaillement

résistance en compression uniaxiale
contrainte de cisaillement

coefficient de rétention

parametre d’écrouissage

coefficient de frottement interne
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Dans le département des Hautes-Pyrénées, deux typologies de batiments sont tres
présentes : les batiments en béton armé et les batiments en magonnerie ; ils représentent
85% du bati pyrénéen. De plus, ce département est situé en zone de sismicité modérée :
I'impact sur les structures en béton armé est donc minime et ne permet pas d’observer des
comportements non-linéaires de par les nombreux renforcements présents dans ce type de
structure. C'est pourquoi, notre étude porte essentiellement sur les structures en
maconnerie, plus vulnérables au risque sismique, et en particulier les structures dites « non
renforcées ».

Le matériau macgonnerie est d’abord défini a travers ses constituants et les essais
associés, ses propriétés et ses principes d’empilage. Ensuite, nous présentons les essais
uniaxiaux et biaxiaux, pouvant étre menés sur des échantillons de magonnerie et permettant
de caractériser le comportement expérimental du matériau magonnerie (élastique et non-
linéaire).

Les essais sur échantillons sont trés diversifiés avec des données bibliographiques tres
dispersées. De plus, ces essais, coliteux et longs, sont spécifiques a une magonnerie donnée.
L'enjeu de ce chapitre est donc de proposer des essais plus économiques : pour cela, la
caractérisation du comportement du matériau magonnerie a été basée sur la modélisation
des essais normalisés sur échantillons.

3.1 Les constituants de la magonnerie

La magonnerie est un assemblage de « blocs de magonnerie » (béton, briques, pierres,
etc.) reliés a I'aide de « mortier » (ciment, platre, etc.), comme l'indique la figure 3.1. Le joint
vertical peut étre magonné ou non, selon le principe d’empilage adopté.

Joint horizontal ou

lit de pose Joint vertical ou

joint d’about

Bloc de maconnerie

Mortier

Figure 3.1. Illustration des constituants d’'une magonnerie
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3.1.1 Les blocs de magonnerie

Il existe une grande variété de blocs dans le domaine de la construction en
magonnerie ; ils peuvent étre différenciés selon leur matériau constitutif (béton, brique,
pierre, etc.), selon leur géométrie (bloc plein, bloc avec alvéoles) ou encore selon les
traditions architecturales de chaque région du Monde.

Par exemple, en France, la norme NF EN 771 [NF_771] définit 6 types de blocs de
magonnerie (figure 3.2) :

— les blocs en terre cuite (a),

— les blocs en silico-calcaire (b),

— les blocs en béton de granulats courants (c),
— les blocs en béton cellulaire autoclavé (d),
— les blocs en pierre reconstituée (e),

— les blocs en pierre naturelle (f).

(b) (c)

(d) (e) (f)

Figure 3.2. Types de blocs utilisés dans la construction en magonnerie en France

La résistance a la compression normalisée des blocs fy. résulte en général d’'une série
d’essais de compression dont la méthode est définie dans la norme NF EN 772-1 [NF_772].
Chaque bloc est soumis a une charge uniformément répartie entre deux plaques, augmentée
de facon continue jusqu’a la rupture : la résistance individuelle d’'un bloc est ainsi obtenue. La
forme de chaque bloc de magonnerie a une influence importante sur le résultat de I'essai;
I’'Eurocode 6 [EURO_6] préconise ainsi de multiplier la résistance moyenne a la compression
des blocs, obtenue a partir de 6 échantillons au moins, par un facteur de forme, conduisant a
la détermination de la résistance normalisée fj..
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Compte-tenu de la grande variabilité des blocs, peu de données expérimentales sont
disponibles dans la littérature. En 1988, Schubert [SCHU_88] a réalisé une série d’essais sur
des échantillons cubiques de blocs en béton et en silico-calcaire dont les dimensions sont 100
x 100 x 100 mm3; les résultats font état d’un rapport entre la résistance a la traction fy; et la
résistance a la compression f,c. des blocs de magonnerie variant entre 0,03 et 0,10. Lourenco
[LOUR_96] estime qu’il est difficile de relier la résistance a la traction d’'un bloc de maconnerie
a sa résistance en compression a cause des différences de forme, de matériaux ou encore de
procédés de fabrication.

La figure 3.3 montre un exemple d’essai, réalisé au sein du Laboratoire, sur un
échantillon de bloc en « parpaing plein » (longueur 20 cm, hauteur 20 cm, épaisseur 15 cm),
afin de déterminer son module d’élasticité et sa résistance.

Figure 3.3. Essai de compression réalisé sur un bloc de parpaing plein

3.1.2 Le mortier

Dans la construction en maconnerie, le mortier, obtenu par le mélange de sable, d’eau
et d’un liant, est utilisé comme matériau de liaison entre les blocs de maconnerie, afin de les
solidariser et d’assurer la stabilité de I'ouvrage. Un trés grand nombre de types de mortier
peuvent étre réalisés ; depuis plusieurs siecles, le mortier de ciment, le mortier de chaux et le
mortier de ciment et de chaux sont utilisés dans la construction.
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La résistance a la traction (f.;) et la résistance a la compression (f,c) du mortier sont
obtenues a partir d’échantillons prismatiques, dont les dimensions sont 40 x 40 x 160 mm?,
réalisés dans un moule normalisé (figure 3.4) [NF_196]. Les éprouvettes sont d’abord
soumises a un effort de flexion centré, augmenté de fagon continue jusqu’a la rupture: la
résistance a la traction est alors connue. Ensuite, les demi-prismes, obtenus apres rupture en

flexion, sont soumis a un effort de compression centré et augmenté de facon constante
jusqu’a la rupture, ce qui conduit a la résistance a la compression.

Figure 3.4. Moules prismatiques et éprouvette de mortier

A titre d’exemple, la figure 3.5 montre un essai de compression normalisé que nous
avons réalisé sur un mortier dont les proportions sont 1/3 de chaux pour 2/3 de sable.

Figure 3.5. Essai de compression réalisé avec un mortier de chaux
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Différentes recherches, sur des échantillons extraits de joints de maconnerie, ont été
menées dans les années 90 pour caractériser le comportement du mortier, notamment par
Bierwirth et al. [BIER_93], Schubert et Hoffmann [SCHU_94] ou encore Stockl et al. [STOC_94].

3.1.3 VLl’interface entre blocs et mortier

L'interface entre les blocs de maconnerie et le mortier (figure 3.6) est généralement
considéré comme le maillon faible des structures en magonnerie.

Bloc Mortier

| | Interface

| | bloc/mortier

Figure 3.6. lllustration de I'interface bloc/mortier

Deux types d’essais sont utilisés pour caractériser cette interface [LOUR_96], [PARI_12]
: les essais de traction et les essais de cisaillement. En 1992, Van Der Pluijm [PLUI_92] a mis en
ceuvre des essais de traction sur des échantillons de macgonnerie (blocs en terre cuite et en
silico-calcaire) et a montré que I'énergie de rupture Gy varie généralement de 0,005 a 0,02
Nmm/mm? pour une résistance a la traction f;; qui varie de 0,3 a 0,9 MPa. Différents
dispositifs d’essais ont été utilisés pour caractériser le comportement au cisaillement de
I'interface bloc/mortier : Sinha et Hendry [SINH_66] puis Hoffmann et Stockl [HOFM_86] se
sont intéressés a I'essai de cisaillement direct ou essai de cisaillement des joints sur couplet
(figure 3.7a), tandis que Smith et Carter [SMIT_77] ont travaillé sur I'essai de cisaillement des
joints sur triplet (figure 3.7b); dans tous les cas, la charge normale au lit de pose est

¥

maintenue constante au cours de 'essai.

Yvy

t
TITIT.
IIILY

=)
t ¢
(a) (b)

Figure 3.7. Dispositifs d’essais de la résistance au cisaillement, sur couplet (a) ou triplet (b)
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En 1993, Van Der Pluijm [PLUI_93] a réalisé une série d’essais pour caractériser
complétement le comportement au cisaillement de blocs en terre cuite et en silico-calcaire. Il
a démontré que I'énergie de rupture G, varie de 0,01 a 0,25 Nmm/mm? pour une cohésion
initiale variant de 0,1 a 1,8 MPa, un coefficient de frottement interne ¢, variant de 0,7 a 1,2,
et un coefficient de frottement résiduel estimé a 0,75.

3.1.4 Les principes d’empilage

Les blocs de macgonnerie peuvent étre assemblés de diverses maniéres selon leur
géométrie, leur nature, et surtout les traditions constructives de chaque région. On parle de
principes d’empilage, pour lesquels il existe un grand nombre de combinaisons. La figure 3.8
montre les 5 principes les plus utilisés dans la construction [LOUR_96] [KREH_02] : le principe
ameéricain (ou « common bond »), le principe anglais (ou « cross bond »), le principe flamand,
et les principes dénommés « stack bond » et « all stretcher bond » dans la littérature anglo-

saxonne.

| | | | [ | I | | ] 1] ] \
DEII%IDI%IEII%IEID DEIEIEIDEIEIDD IIIEI i | | EII]‘
e e e 1 e e e
DI:II?II:IEI DDDD?DDDD PDF-IHSIZDI'DD\
[SRERERE] [EREnERE] EfEEwE
(a) (b) (c)

| I | | [ ] ] I |

| I | | I | I | 1O

| I | | | ] [ | I |

| I | | I | I ] |

[ I | | [ [ ] I |

| I | | | I | 1]

| I | | | ] I I I |

I I | | I I I I 1]

[ | [
(d) (e)

Figure 3.8. Différents principes d’empilage pour la construction en maconnerie : (a) Américain
; (b) Anglais ; (c) Flamand ; (d) stack bond ; (e) all stretcher bond

3.2 Comportement expérimental du matériau maconnerie sous sollicitation uniaxiale

3.2.1 Comportement élastique

La magonnerie est un matériau composite, pour lequel on retient généralement un
modele orthotrope dans le domaine linéaire, et dont les propriétés élastiques dépendent
directement des propriétés élastiques des blocs et du mortier. Dans le cas bidimensionnel,
nous admettrons que les axes d’orthotropie sont confondus avec les directions des joints,
c'est-a-dire les directions perpendiculaire et paralléle au lit de pose (figure 3.9) :
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Bloc(b) ——» B

Mortier (m) — | | |

v
x

Figure 3.9. Axes d’orthotropie du matériau maconnerie ; I'axe x correspond a I'axe du joint
horizontal (lit de pose) et I'axe y au joint vertical (joint d’about)

Les parameétres de la matrice de souplesse, dont les notations sont précisées dans
I’expression (3.1), peuvent étre déterminés, soit a partir d’essais, soit a partir de procédures
d’homogénéisation.

1 _vm
I— Mx EMx I
_vm 1
C1=|"%, @n ©| (3.1)
lo 0o =
Gm

3.2.1.1 Détermination expérimentale des paramétres élastiques

Les modules d’élasticité (Emx, Emy) et le coefficient de Poisson (vy) peuvent étre
déterminés a partir de méthodes d’essais normalisées définies dans la norme NF EN 1052-1
[NF_1052], dont I’échantillon de magonnerie est décrit sur la figure 3.10, pour laquelle h, t; et
ls représentent respectivement la hauteur, I'épaisseur et la longueur de I'échantillon, tandis
gue hy et |, représentent respectivement la hauteur et la longueur du bloc de magonnerie.

1./2

s

B o Capteurs de

/

A / déplacement
| i

| 4

|

|

Figure 3.10. Echantillon de magonnerie utilisé pour I’essai normalisé EN 1052-1
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L’échantillon est soumis de maniere progressive a une charge uniformément répartie
entre deux plateaux; de plus, afin de déterminer les modules d’élasticité (Emx, Emy),
I’échantillon est équipé de 4 capteurs de déplacements. A partir de la moyenne des
déformations des 4 points de mesures, le module d’élasticité Eyy de la magonnerie se calcule
comme suit :

F.
Ei — limax (32)
3¢&i4A;
avec Fimax la charge maximale atteinte, A; la surface chargée et g la déformation moyenne
correspondant a 1/3 de la charge maximale.

Le module de cisaillement Gy de la magconnerie peut étre obtenu par une relation
directe admise par I'Eurocode 6 [EURO_6] et vérifiée notamment par De Sousa [SOUS_10],
soit par l'intermédiaire de I'essai « diagonal » ASTM E 519 [ASTM_19], dont le dispositif est
présenté sur la figure 3.11.

~Potentiomatar 1
{Potentiometer 3 an app. sida)

/— Base Beam

Paotentiometar 2-
[polentiomater 4 on opp. sida)

|
it —— o

Figure 3.11. Dispositif de I'essai diagonal ASTM E 519 [ASTM_19]

L’échantillon est positionné a I'aide de deux moules en acier, puis il est soumis a un
effort de compression, centré et appliqué de maniere progressive. A partir des déformations
mesurées et pour une contrainte donnée, le module de cisaillement de la magconnerie est tiré
de larelation 3.3 :
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La déformation en cisaillement y et la contrainte de cisaillement o, sont données
d’apres les relations 3.4 et 3.5 :

— AV+ AH (34)
g
0.707 P
s = A, (3.5)

avec AV le raccourcissement vertical, AH I'allongement horizontal, g la longueur de jauge
verticale, P la charge appliquée et A, la surface de I’échantillon.

3.2.1.2 Détermination des parameétres élastiques par homogénéisation

Dans les années 90, différents travaux sont consacrés a la détermination des
propriétés élastiques de la magonnerie a partir des propriétés des blocs de magonnerie et du
mortier ; on peut citer notamment Pande et al. [PAND_89], Maier et al. [MAIE_91], ou encore
Pietruszczak et Niu [PIET_92]. Tous ces travaux utilisent les méthodes d’homogénéisation en
milieu périodique, avec certaines approximations :

— des techniques basées sur des approches en plusieurs étapes avec des joints verticaux
et horizontaux pris en compte successivement, et dont le résultat est lié a I'ordre
d’introduction de ces joints ;

— la non-prise en considération des différents types d’empilage de la maconnerie ;

— une approche bidimensionnelle.

En 1995, Anthoine [ANTH_95] présente une approche plus rigoureuse, déployée en
une seule étape et prenant en compte la géométrie et I'épaisseur de la magonnerie. Enfin,
plus récemment, De Felice [FELI_01] a développé une procédure d’homogénéisation qui tient
compte de la texture et de la forme des blocs de magonnerie. Le modéle proposé par De
Felice est celui d’un bloc rigide relié au moyen d’interfaces élastiques représentant les joints
de mortier ; par exemple, avec un empilage des blocs du type « running bond » (figure 3.8), le
milieu est obtenu par la répétition de la cellule élémentaire représentée sur la figure 3.12 :

£ We
N

Figure 3.12. Cellule de base d’une magonnerie de type « running bond » [FELI_01]
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33 Résistance de la magonnerie sous sollicitation uniaxiale

La résistance de la magonnerie peut étre tirée de différents essais sous sollicitation
uniaxiale de compression et de traction, dans les directions perpendiculaire et paralléle au
joint horizontal (lit de pose), répertoriés sur la figure 3.13 :

lo

y
(a) | (b)
X

(c) (d)

Figure 3.13. Essais de compression et de traction de la magonnerie

La résistance a la compression dans la direction perpendiculaire au lit de pose fg
(figure 3.13a) peut étre déterminée a partir de différents dispositifs d’essais. Le test du prisme
a blocs empilés (figure 3.14a), économique, est tres utilisé ; Mann et Betzler ont cependant
montré [MANN_94] que cet essai engendre des variations sur la résistance qui ne sont pas
encore bien maitrisées. C’'est pourquoi, |'essai de référence pour la résistance a la
compression uniaxiale de la magonnerie dans la direction perpendiculaire au lit de pose est
I’essai RILEM, mis en ceuvre par Wesche et llantzis [WESC_80] en 1980 ; la figure 3.14b
présente I’échantillon RILEM (soumis a une charge uniformément répartie) ainsi que les
contraintes a respecter pour sa réalisation.
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Figure 3.14. Comportement uniaxial de la magonnerie sous chargement perpendiculaire au lit
de pose : (a) test du prisme a blocs empilés ; (b) échantillon RILEM

Depuis les travaux de Hilsdorf [HILS_69], la différence entre les propriétés élastiques
du bloc et du mortier est clairement identifiée comme I'élément fondamentalement relié a la
rupture de la maconnerie : la compression uniaxiale de la magonnerie conduit a un état de
compression triaxial dans le mortier et a un état de traction/compression biaxial dans le bloc.
Mann et Betzler [MANN_94] ont montré que dans la zone post-pic (figure 3.15), des fissures
verticales apparaissent dans les blocs le long de la ligne médiane de I’échantillon; dans un
second temps, en augmentant la déformation, des fissures supplémentaires (verticales) se
produisent sur le petit coté de I’échantillon considéré et engendrent la rupture par scission du
prisme.

Par exemple, le diagramme contrainte-déformation de la figure 3.15, issu des travaux
de Binda et al. [BIND _88], confirme que I'augmentation de la résistance a la compression du
mortier f,,c engendre un comportement plus fragile et surtout une rupture plus marquée.

200 - £y fmc = 95 MPa

150 F fy foc = 12.7 MPa
~
S 100 | f f..=3.2 MPa
3 AR
© 50l

OO ! | ! | | | ! | ! |

00 20 40 60 80 100
O [mm]

Figure 3.15. Diagramme contrainte-déformation de briques [BIND_88]
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Hoffmann et Schubert [HOFF_94], a partir d’essais sur des magconneries composées de
blocs en terre cuite perforée, de blocs en silico-calcaire et de blocs en béton cellulaire
autoclavé, ont étudié le rapport entre la résistance a la compression uniaxiale dans la
direction paralléle au lit de pose f., et la résistance a la compression uniaxiale dans la direction
perpendiculaire au lit de pose f,, et ont obtenu une valeur comprise entre 0,2 et 0,8. De leur
coté, Page et Marshal [PAGE_85] ont montré que la résistance a la compression uniaxiale dans
la direction parallele au lit de pose dépend clairement des dimensions des blocs de
maconnerie et plus particulierement du rapport entre la hauteur et la longueur de ces blocs.

La résistance a la traction perpendiculaire au lit de pose (f,) peut étre déterminée a
partir soit d’un essai de traction directe, soit d’'un essai de traction indirecte ou « splitting
test » [DRYS_79]. L'essai de traction directe (figure 3.13c) consiste a appliquer une force de
traction centrée sur I’échantillon ; la rupture provient généralement de la faible résistance a
la traction au niveau de l'interface entre le bloc et le mortier (figure 3.6) et I'essai ne permet
donc pas de traduire le comportement au niveau de l'interface, ce qui explique sans doute son
utilisation réduite. L'essai de traction indirecte (figure 3.16) est plus représentatif, car il traduit
bien l'influence de l'interface bloc/mortier. Cet essai consiste a appliquer une force de
compression, jusqu’a la rupture, dans la direction paralléle au lit de pose, ce qui entraine une
contrainte de traction indirecte sur le joint.

t

Figure 3.16. Essai de traction indirecte (splitting test)
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La résistance a la traction paralléle au lit de pose (f,) a été particulierement
investiguée par Backes [BACK_85]. La figure 3.17a montre la construction de I’échantillon
tandis que la figure 3.17b présente le dispositif qui permet a I’échantillon de tourner a 90°

dans la direction prévue.

Figure 3.17. Essai de traction uniaxiale dans la direction paralléle au lit de pose

Deux types de rupture peuvent se produire en fonction de la résistance relative des
blocs et du mortier en traction. Le premier type de rupture est illustré sur la figure 3.18a par
des fissures en zigzag successivement a travers le joint d’about et le lit de pose; la courbe
associée a ce type de rupture présente un certain plateau au niveau de la contrainte alors que
la déformation continue a augmenter ; la réponse de I'échantillon apres le pic est influencée
par I'énergie de rupture des joints d’about et par le comportement des joints du lit de pose
apres le pic [LOUR_96]. Le second type de rupture est représenté sur la figure 3.18b par des
fissures verticales a travers les blocs et les joints du lit de pose ; la courbe met en évidence un
assouplissement progressif qui tend vers zéro. La réponse de I’échantillon apres le pic est
influencée par I'énergie de rupture des blocs et des joints d’about.

7
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Figure 3.18. Diagrammes contrainte-déformation pour la traction dans la direction paralléle
au lit de pose
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3.4 Résistance sous sollicitation biaxiale

Le comportement du matériau magonnerie sous sollicitation biaxiale ne peut pas étre
complétement décrit a partir du comportement sous sollicitation uniaxiale [LOUR_96]. En
effet, I'anisotropie d’un panneau de maconnerie, engendrée par la faiblesse des joints de
mortier par rapport aux blocs de maconnerie, entraine une résistance du matériau fortement
dépendante du taux de biaxialité.

Quatre dispositifs d’essais peuvent étre utilisés (tableau 3.1) : un essai de traction
uniaxiale orienté selon un angle par rapport aux joints horizontaux, un essai de compression
uniaxiale orienté selon un angle par rapport aux joints horizontaux, un essai de traction-
compression orienté selon un angle par rapport aux joints horizontaux ou un essai de

compression biaxiale.

90°

Angle Uniaxial Tension/ Uniaxial Biaxial
2] tension compression compression compression
e ]
| e i
-— | I | — 1
I I_‘ |
== »
00
|-
i = Splitting
crack
22 5° |
222 \ |
\
Tl
é ~
45° t

Tableau 3.1. Modes de rupture d’une magonnerie sous sollicitation biaxiale

La plupart des cas étudiés expérimentalement sur des magonneries soumises a une
sollicitation biaxiale sont répertoriés dans les travaux de Page [PAGE_81] (figure 3.19 et

tableau 3.1).
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Figure 3.19. Résistance a la compression biaxiale de blocs de brique [PAGE_81]

Ces tests, effectués sur des prismes en briques a base d’argile, montrent que le taux de
biaxialité, c'est-a-dire le rapport des contraintes principales (01/0,), a une influence sur le
mode de rupture et bien évidemment sur la résistance.

Dans le cas d’une traction uniaxiale, la rupture est due a des fissures et au glissement
des joints verticaux et horizontaux. La contrainte de compression latérale diminue la
résistance a la traction, ce qui peut étre expliqué par I'endommagement induit sur la
maconnerie par les glissements des joints et par les microfissures au niveau des briques.

Dans le cas du chargement en traction - compression, la rupture est induite soit par le
glissement des joints seuls, soit par la fissuration des joints combinés dans certains cas avec la
fissuration des briques. Des cas similaires de rupture sont constatés pour la compression
uniaxiale.

Dans le cas d’une compression biaxiale, la rupture se traduit par un fractionnement de
I’échantillon a mi-épaisseur, dans un plan parallele aux surfaces libres du panneau,
indépendamment de l'orientation des axes principaux. Selon les rapports des contraintes
principales, I'orientation de I'angle de sollicitation par rapport aux axes d’orthotropie crée une
forte dépendance sur le mécanisme de rupture impliquant a la fois la rupture des joints et le
fractionnement latéral. L'augmentation de la résistance a la compression sous sollicitation
biaxiale s’explique par le frottement dans les joints et par le frottement interne dans les blocs
et dans le mortier.
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Les modes de rupture et les résistances associés a ces essais ne sont cependant
valables que pour des blocs de briques a base d’argile et ne peuvent donc pas étre extrapolés
a d’autres types de magonnerie, dont la forme et la géométrie sont susceptibles de varier.

Des programmes d’essais, utilisant des échantillons grandeur nature, ont été effectués
a I'ETH Zurich afin de caractériser la résistance biaxiale de différents types de maconnerie :
Ganz et Thirlimann [GANZ_82] ont étudié les blocs de brique creuse, Guggisberg et
Thirlimann [GUGG_87] les briques et les blocs en silico-calcaire et enfin Lurati et Thirlimann
[LURA_90] les blocs en béton. Enfin, plus récemment, Mojsilovic [MOJS_94] a mené une série
d’essais étendue a d’autres types de blocs ; dans sa synthese, I'auteur met en évidence le
caractere disparate et spécifique des données disponibles, ainsi que la lourdeur des essais et
la difficulté de leur reproductibilité.

Or, dans le cadre de notre travail, les points suivants sont essentiels :

— nous avons besoin de généricité : les matériaux sont souvent locaux et variés, sans
donnée disponible ;

— le préléevement d’échantillons existants est délicat et coliteux ;

— il est nécessaire d’estimer la ductilité des parois, ce qui implique I'exploration
expérimentale du domaine non-linéaire, opération uniquement envisageable pour des
essais « élémentaires » sur composants homogénes.

Pour toutes ces raisons, nous limiterons notre plate-forme expérimentale aux essais
sur les composants, peu colteux, relativement faciles a reproduire et réalisables avec du
matériel courant. Nous retiendrons en particulier I'essai de traction et de compression des
blocs, I'essai de traction et de compression du mortier, et I'essai de joint sur triplet bloc-
mortier.

A partir des données expérimentales tirées de ces essais, nous proposons d’évaluer les
caractéristiques mécaniques de la magonnerie par simulation numérique des essais
normalisés sur échantillons. En raison de leur comportement analogue a celui du béton, nous
avons retenu, tant pour les blocs que pour le mortier, le modéle de fissuration diffuse CSC
(Concrete Smeared Cracking) disponible dans le logiciel Abaqus, dont nous présentons les
principales caractéristiques ci-dessous.

3.5 Caractérisation du matériau magconnerie par modélisation numérique

3.5.1 Le modele CSC

Ce modele de comportement concerne les bétons chargés de fagcon monotone,
faiblement confinés. La fissuration du matériau est supposée diffuse, dans le sens ol I'on ne
suit pas la propagation d’une fissure macroscopique; |‘anisotropie induite par la
microfissuration est cependant prise en compte.
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La donnée fondamentale est la courbe contrainte-déformation obtenue au cours d’un
essai uniaxial en compression et en traction, dont I'allure caractéristique est présentée sur la
figure 3.20.

Strass

Failure pointin
/7~ compression
[ (peak stress)

Start of inslastic
behavior ——_

)

—— Unload/reload response
—ldealized (slastic) unkbadreload response

Strain

.. Cracking failure

Figure 3.20. Comportement uniaxial du matériau [ABAQ_10]

A partir de cette courbe, I'utilisateur introduit les paramétres élastiques (module de
Young, coefficient de Poisson), ainsi que, point par point, la partie écrouissage en compression
(relation contrainte-déformation inélastique), et la partie adoucissement en traction. Les
informations sont a compléter par le rapport (r1) des résistances en compression biaxiale et
uniaxiale, et le rapport (r,) des déformations plastiques ; en I'absence d’essais biaxiaux, nous
adopterons les valeurs typiguement retenues pour le béton, en I'occurrence respectivement
1,16 et 1,28.

Dans le cadre de I'élastoplasticité, on impose une partition des déformations en

. P . P . . l .z N .
parties élastique réversible €€ et plastique ef , associée a une surface de charge (figure

3.21):

f=q—\3app— V31.=0 (3.6)

dans laquelle g = BS:S est la contrainte équivalente au sens de Mises, S =0 + pl le

déviateur des contraintes, p = —3 tr(o) et I est la matrice identité ; la constante ag peut

étre exprimée a partir du rapport r; [ABAQ_10].
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T. est un parametre d’écrouissage dépendant de A, le multiplicateur plastique qui, pour le
cas de la plasticité associée, permet d’écrire la loi d’écoulement sous la forme :

2
pl _ (ﬁ) 9fc
deP! = da, (1 +ep (2 ) at (3.7)

Dans cette expression, ¢, est exprimé en fonction de ry, r; et ag; on trouvera dans le
manuel théorique [ABAQ_10] le détail de ces expressions. g, est la résistance en compression
uniaxiale.
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Figure 3.21. Surface de charge, en contraintes planes (a) et dans le plan p-q (b)

La fissuration diffuse modifie le comportement du matériau lorsque I'état de
contraintes en tension devient prédominant (p<0), en utilisant une surface plastique de
détection des fissures f; représentée par la premiere ligne de la figure 3.21b, et a laquelle on
associe une loi d’écoulement standard. Lorsqu’une condition de fissuration est rencontrée
(fi=0), la contrainte dans la direction de la fissure est maintenue nulle en état de traction, et
on considere un comportement de type élastique endommagé, dont les modules sont tirés de
la courbe de traction introduite (figure 3.22).

97



Stress, ©

_— Failure point

e

¥

—"tension stiffening”

-

» curve

Figure 3.22. Courbe de rigidité en tension

La direction de la fissure est celle de I'incrément de déformation plastique principale
maximale, associée a la surface de détection de la fissure; pour une direction de fissure
donnée, les composantes correspondantes de la matrice de rigidité sont déterminées a partir
des contraintes et déformations, définies pour I'ouverture de fissure, a partir de la rigidité en
tension spécifiée (figure 3.22).

Le comportement peut également prendre en compte une certaine résistance par
frottement si la fissure se referme en état de compression (p>0); les termes liés au
cisaillement sont calculés a partir du module de cisaillement initial G en faisant intervenir un
coefficient dit de rétention p, avec p = p°%¥eTte ou p/e™™ée suivant le comportement de la
fissure. L'utilisateur spécifie I’évolution de ce dernier parameétre par la courbe de rétention en
cisaillement telle que définie sur la figure 3.23.

i
p

cioss

1

max

Figure 3.23. Courbe d’évolution de rétention au cisaillement pour une fissure fermée
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Enfin, le modeéle est intégré a un schéma d’Euler, la formulation incrémentale-itérative
généralement utilisée dans les modeles de plasticité d’Abaqus Standard.

3.5.2 Validation

Le tableau 3.2 présente les parameétres élastiques (module d’élasticité dans le sens du
lit de pose Eny, module d’élasticité dans le sens orthogonal Ey,, coefficient de Poisson, module
de cisaillement Gy;) obtenus par la simulation et on les compare aux parametres élastiques de
deux matériaux de la littérature, obtenus par homogénéisation, respectivement par Anthoine
[ANTH_95] a partir des essais de Binda [BIND_95](PAVIE), et par Lourenco [LOUR_96] a partir
des essais de Raijmakers et Vermelfoort [RAI)_92] (EINDHOVEN).

Matériau PAVIE EINDHOVEN
Longueur blocs (mm) 250 204
Hauteur blocs (mm) 55 50
Largeur blocs (mm) 120 98
Epaisseur joints (mm) 10 10
Module blocs (MPa) 11000 16700
Coefficient Poisson blocs 0,20 0,15
Module mortier (MPa) 2200 780
Coefficient Poisson mortier 0,20 0,125
8600 3360
Module Eyy (MPa)
(8600) (3960)
6500 8360
Module Eyy, (MPa)
(6800) (7520)
0,10 0,10
Coefficient de Poisson
(0,20) (0,09)
2590 1340
Module Gy, (MPa)
(2600) (1460)

Tableau 3.2. Comparaison entre parametres calculés par simulation et par homogénéisation
(valeurs entre parenthéses)
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De méme, les résistances a la compression de la magonnerie, fonction des résistances
des composants, et obtenues par analyse non-linéaire, sont comparées dans le tableau 3.3
avec les valeurs expérimentales pour les maconneries PAVIE, EINHOVEN et ISPRA (cette
derniere ayant les mémes parametres élastiques que PAVIE, mais pas les mémes résistances
mesurées).

Matériau PAVIE ISPRA EINDHOVEN
Résisti)?sssc(tlavlmpgr)ession 19,7 27 22
Résistanc(i/ltgzjtion bloc 13 2,4 2
ety | 43 > >

Résistance(’:\;lapc;ci)on mortier 16 0,6 1
Résistance compression 8,5 ! 8
magonnerie (MPa) (7,9) (6,2) (8,8)

Tableau 3.3. Comparaison entre résistances calculées et mesurées

Les écarts entre valeurs doivent étre considérés avec précaution, dans la mesure ou on
ne dispose pas des courbes d’écrouissage des composants dans la littérature, tandis qu’elles
sont utilisées dans notre modele; nous avons donc approchées ces courbes par un
comportement élasto-plastique parfait, a partir de la seule donnée de la résistance.

A titre d’exemple, la figure 3.24 montre une distribution de contraintes de Von Mises
sur un essai de compression verticale d’un échantillon du modele PAVIE, comportant environ
23000 éléments dans I'hypothése des contraintes planes ; les conditions aux limites sont un
blocage a la base et une rotation imposée nulle au sommet de I’échantillon.
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Figure 3.24. Echantillon pour simulation numérique

D’autres simulations numériques, conformes a la norme EN 1052-3 [NF_1052], ont été
réalisées afin de déterminer la résistance au cisaillement du joint maconné. Cet essai
concerne un triplet, comme représenté ci-dessous, soumis a un chargement monotone
jusqu’a rupture, pour diverses contraintes de précompression latérale : 0,2 —0,6 — 1,0 N/mm?.

i
r

(a) (b)

Figure 3.25. (a) Principe du montage d’essai de cisaillement suivant EN 1052-3 ; (b) modele 2D
correspondant avec activation des zones endommagées

Dans le cas du matériau PAVIE [MAGE_97], nous avons obtenu pour deux maillages
distincts (environ 1500" et 6000% éléments) une résistance initiale au cisaillement de 0,4 MPa,
ainsi gu’un angle de frottement interne compris entre 19,7° et 22,9°, soit un coefficient de
frottement variant de 0,35 a 0,42. Ces valeurs sont a rapprocher des valeurs expérimentales
0,2 MPa et 0,3 citées par Gambarotta [GAMB_97].

101



A la suite de la caractérisation du matériau a partir de ses composants, il reste a
I'intégrer au comportement, linéaire et non-linéaire, de panneaux construits avec cette
maconnerie et représentatifs a I’échelle du batiment, c’est-a-dire soumis a un état biaxial de
compression et de cisaillement ; c’est I'objet du chapitre suivant.
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Chapitre 4

Evaluation de |la capacité des panneaux de

maconnerie
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Table des notations

Par ordre alphabétique :

[Dg']

cohésion dans les joints de pose

variable d’endommagement en compression du béton

matrice de comportement initiale du matériau non endommagé
variable d’endommagement en tension du béton

taux de déformation

taux de déformation en partie fissurée

taux de déformation en partie élastique

module d’élasticité longitudinal du béton avant dégradation
déformation définie dans le repére local de la fissure

résistance a la compression de la maconnerie selon la direction x
résistance a la compression de la magonnerie selon la direction y
résistance de la maconnerie selon la direction x

résistance de la magonnerie selon la direction y

module de cisaillement initial

énergie de fissuration

énergie de fissuration en mode |

hauteur d’un panneau de magonnerie

position pour lagquelle le moment appliqué est nul

longueur unitaire

longueur d’'un panneau de magonnerie

le moment fléchissant au sommet du panneau

le moment fléchissant a la base du panneau

effort normal
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Vg
Vi

Vs

contrainte verticale moyenne sur un panneau due a I'effort axial N
épaisseur d’'un panneau de magonnerie

déplacement normal a la fissure

déplacement normal du matériau fissuré

déplacement élastique normal

déplacement avec perte compléte de résistance en tension

déplacement du matériau fissuré

déplacement plastique équivalent

effort de cisaillement

effort de cisaillement diagonal

effort de cisaillement horizontal

effort de cisaillement d{ au glissement le long des joints

angle d’inclinaison entre la direction de la contrainte principale et la direction
perpendiculaire aux joints de pose

rapport de cisaillement

longueur d’un bloc de magonnerie
hauteur d’un bloc de magonnerie
déformation en compression

déformation initiale élastique en compression
déformation inélastique en compression
déformation plastique en compression

déformation en traction

déformation initiale élastique en tension
déformation de fissuration en tension
déformation plastique en tension

contrainte en compression

contrainte effective en compression
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Oco

Ot

Oto
Otu
Oy
Ox

Oy

contrainte limite d’écoulement

contrainte en tension uniaxiale

contrainte effective en tension uniaxiale

contrainte de rupture en tension unixiale

contrainte de rupture en fissuration

contrainte ultime

contrainte dans la direction paralléle au joint de pose

contrainte dans la direction perpendiculaire au joint de pose

p(ek,) facteur de rétention au cisaillement

Tcs
Tyy
Sl

¢

contrainte limite de cisaillement (idem tys)
contrainte de cisaillement
coefficient de frottement

angle de frottement interne
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Les structures en maconnerie non-renforcée peuvent étre composées de plusieurs
murs porteurs disposés dans des plans orthogonaux, avec des diaphragmes de planchers
relativement souples. Les dommages sismiques observés sur ce type de structure engendrent
souvent des ruptures « hors du plan » des murs, a cause des connections insuffisantes entre
ces derniers. Ce type de rupture peut cependant étre corrigé par des mesures appropriées :
des attaches en acier au niveau des planchers, des chainages en béton armé, etc.

Nous désignerons par le terme de « panneau de maconnerie » un élément de mur
(figure 4.1), de hauteur h et de longueur |, soumis a différentes efforts en parties supérieure
et inférieure (N, V, M; et M,), et libre sur les cOtés ; seul le cisaillement « dans le plan » de ce
panneau sera pris en compte.

Figure 4.1. Efforts sur un panneau de magonnerie

Différents modeles ont été développés afin de déterminer la charge de cisaillement
limite, correspondant au début de I'endommagement. lls peuvent étre répartis en deux
catégories : les modeles globaux, basés sur une analyse analytique du comportement du
panneau et les modeles locaux, utilisant une loi d’'endommagement a I'échelle du point
d’intégration. Les modeles globaux ont I'avantage de la rapidité de mise en oceuvre, mais ils
mangquent de généricité, dans la mesure ou la ductilité ne peut étre évaluée que par une
campagne d’essais ; les modeéles globaux permettent I’étude de cette ductilité, mais au prix de
I'identification d’une loi complexe et de calculs colteux.
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4.1 Modélisation globale

Les modeles globaux considérent I'équilibre du panneau dans chacun des mécanismes
de ruine possibles a I'échelle du panneau (figure 4.2); ils s’appuient sur un modele de
matériau exprimant les mécanismes de ruine a I'échelle du matériau (rupture par
compression et par traction des blocs de magonnerie, rupture du mortier, rupture par
cisaillement le long des joints, rupture par traction des joints). La capacité retenue est
généralement la valeur minimale de la capacité obtenue pour chacun des trois modes de
rupture, pris séparément, a I'échelle du panneau.

Une approche globale de ce type est généralement retenue pour exprimer les valeurs
conventionnelles faisant I'objet des normes de conception. Sur le plan européen, on peut
citer le modéle de Mann et Miller [MANN_78], a la base de la norme allemande DIN 1053-
100 [DIN_07] et de I'Eurocode 6 [EURO_6] avec quelques apports, et le modele de Ganz et
Thirlimann [GANZ_84] utilisé pour la norme suisse SIA 266 [SIA_03] et adapté aux normes
italiennes par Magenes [MAGE_97].

4.1.1 Les mécanismes de rupture

Trois mécanismes de rupture possibles a I'échelle d’'un panneau de magonnerie sont
généralement retenus (figure 4.2) [MAGE_97] [LANG_02] :

— la rupture par flexion : lorsque I'effort horizontal appliqué a I'extrémité du panneau
augmente, les joints horizontaux de la base se fissurent en traction ; la fissure finale
est obtenue par le basculement du mur et la rupture simultanée du coin comprimé
(figure 4.2a).

— la rupture par cisaillement: le cisaillement est gouverné par la formation et le
développement de fissures diagonales inclinées, qui suivent la forme des joints
horizontaux et verticaux ou qui passent a travers les blocs de magonnerie, selon la
limite de résistance des joints de mortier, de l'interface bloc/mortier et des blocs
(figure 4.2b).

— la rupture par glissement: sous |'effet de la formation de fissures dans les joints
horizontaux soumis a I'action sismique, des plans de glissement peuvent se former le
long de ces joints horizontaux fissurés ; ce mode de rupture peut se produire pour des
faibles niveaux de charges verticales et/ou de faibles coefficients de frottement (figure
4.2c).
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(a)

(b)

Figure 4.2. Mécanismes de rupture d’un panneau de macgonnerie : (a) rupture par flexion ; (b)
rupture par cisaillement ; (c) rupture par glissement

4.1.2 Evaluation de la capacité selon Ganz et Thirlimann
4.1.2.1 Modele de Ganz et Thirlimann

Dans le modele de Ganz et Thirlimann [GANZ_84], les conditions de rupture de la
maconnerie sont décrites selon 5 mécanismes, la résistance a la traction étant négligée :

I.  rupture en traction des blocs :

T2, — 0,0, < 0 (4.1)
Il. rupture en compression des blocs :

T4y — (Oxtfux) (0 + fuy) <0 (4.2)
lll. rupture en cisaillement des blocs :

T2y + 0, (0y + fuy) <0 (4.3)
IV. glissement le long des joints du lit de pose :

12, — (c — o tang)? <0 (4.4)
V. rupture en traction des joints horizontaux :

T2y + 0x(0x + 2c tan G + %)) <0 (4.5)

avec fy, et fy, les résistances de la magonnerie selon les directions x et y, ¢ I'angle de
frottement interne et ¢ la cohésion dans les joints de pose.
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Figure 4.3. Evolution de la résistance en fonction de I'angle a [GANZ_84]

Selon la valeur du rapport des deux contraintes principales 01/0,, la résistance a la
compression peut étre présentée comme une fonction de I'angle d’inclinaison a ; il s’agit de
I'angle entre la direction de la contrainte principale o, et la direction perpendiculaire aux
joints de pose (figure 4.3). La valeur a=0 correspond a |'essai de compression dans la direction
perpendiculaire aux joints de pose, ce qui conduit a la valeur limite fy,; la valeur a=m/2
correspond a I'essai de compression dans la direction parallele aux joints de pose, ce qui
conduit a la valeur limite f.,. Pour les autres sollicitations, il est généralement admis que la
résistance de la maconnerie dépend de I'angle a et du taux de biaxialité o1/0,. A partir des
mécanismes évoqués ci-dessus, la figure 4.3 représente I'évolution de cette résistance.

4.1.2.2 Approche de Lang

Si on ne s’intéresse qu’au chargement uniaxial (01/0, = 0), on obtient la courbe
d’évolution la plus conservatrice, que I'on peut approximer selon la courbe en caractéres gras
de la figure 4.3, ce qui engendre une surestimation de la capacité.

Cette hypothese est cependant retenue notamment par Lang [LANG_02]. La figure 4.4
représente un élément de mur de longueur l,, de hauteur h et d’épaisseur t, soumis a
différents efforts en parties supérieure et inférieure, les cotés étant libres : I'effort normal N,
I’effort de cisaillement V, les moments fléchissants au sommet et a la base du panneau notés
respectivement M, et M,.
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L’effort normal N est directement déterminé a partir des charges verticales et les moments
M; et M, dépendent de I'action sismique représentée par |'effort de cisaillement V, qui est
I'inconnue du probléme.
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Figure 4.4. Efforts et champ de contraintes correspondant d’un élément de mur

ho correspond a la position pour laguelle le moment appliqué est nul, déterminée a
partir de la base du mur. Le modeéle de Lang considére un champ de contraintes constitué de
deux zones, l'une inclinée d’un angle a par rapport a la verticale, 'autre verticale. Les actions
normales agissant sur chacune des zones sont notées respectivement N, et N,. Les conditions
d’équilibre s’écrivent alors :

N=N,+N, (4.6)

M; = N,.eq, + N.eqp (4.7)

My, =M;+V.h=N,.e;, + N,. ey, (4.8)
V =N,.tana (4.9)

Les efforts N, V, M1 et M, sont tenus de respecter les 5 conditions définies par les
équations (4.1) a (4.5). A partir de la courbe simplifiée (figure 4.3), on obtient ainsi les trois
conditions suivantes :
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Ny

lyy.t.(cOS )2 = f;y (4.10)

Nn

it = Uex = fey) (4.12)

tana < tan¢ (4.12)
avec

Ly = Ly — 2e5 (4.13)

lon = lw — 2€2, (4.14)

La méthodologie suivie consiste alors a faire varier la valeur de I'effort de cisaillement
V jusqu’a ce qu’une des 3 relations (4.10 a 4.12) soit satisfaite, ce qui permet de déduire le
mode de rupture. Par exemple, si on considere que le mode de rupture par flexion est
prépondérant et que la rupture apparait pour la valeur @ = ¢, on obtient la valeur suivante :

_ fmy-lwt.N.tan ¢
f= N+N.(tan @)%+ 2.f pyy.t.ho.tan @

(4.15)

Il faut s’assurer que cette valeur est inférieure a celle qui provoque la rupture par
cisaillement, pour laquelle I'auteur propose une expression prenant en compte les
caractéristiques la cohésion c et I'angle de frottement de l'interface :

Vg=1,.t.c+ N.tan g (4.16)

4.1.2.3 Approche de Magenes

Magenes a également mené ces travaux a partir du modele de Ganz et Thirlimann
[GANZ_84] et I’'a adapté aux normes italiennes. En négligeant la résistance a la traction de la
maconnerie (joints de pose), l'effort de cisaillement horizontal Vi, correspondant au
mécanisme de rupture par flexion (rocking) s’écrit [MAGE_97] :

=t f(1- ) (4.17)

2. ay k. fex

expression dans laquelle P représente la contrainte verticale moyenne sur le panneau due a

. . h h , .
I'effort axial N, «,le rapport de cisaillement - = ‘P’l— (W =1 si le panneau est
w

Ly
encastré/libre et W’ = 0,5 si le panneau est encastré/encastré) ; k = 0,85 dans I'hypothése
d’un bloc de contrainte rectangulaire.
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En ce qui concerne le mécanisme de rupture par cisaillement diagonal, Magenes
propose une expression de la résistance au cisaillement, utilisant des valeurs de la cohésion et
du frottement interne, corrigée a partir des travaux de Mann et Miiller.

Vy=1,.t.min(ts; Tys) (4.18)

T.s et 1, correspondent a la contrainte limite de cisaillement sur une section
horizontale et peuvent étre obtenues d’apres les relations suivantes :

1,5.c+u.p
TCS = 1+@ (419)
p
+u.
Tys = % (4.20)

Mann et Muller [MANN_82] ont proposé une correction des valeurs de ¢ (cohésion) et
U (coefficient de frottement) par I'intermédiaire d’un coefficient k tel que c¢* =k.c et
uw =k.uavec:

1
k=—t (4.21)
1+H.E

ou A, et A, sont respectivement la longueur et la hauteur d’un bloc de magonnerie.

Enfin, Magenes caractérise le mécanisme de rupture par glissement le long des joints
fissurés en exprimant la résistance par une loi de frottement sans cohésion

Ve =N.u (4.22)

4.1.3 Comparaison des deux modeles

Le tableau 4.1 présente la comparaison de la capacité obtenue par les modeles
globaux de Lang et de Magenes, a partir d’une synthése bibliographique regroupant les
principales expérimentations européennes en vraie grandeur sur panneau encastré-encastré,
menées a I'Université de Pavie (PAVIE) et au Centre JRC d’Ispra (ISPRA) par Magenes et al., a
I’'Université d’Eindhoven (EIND) par Lourenco et al.,, et a I'ETH de Zurich par Ganz et
Thirlimann (ZURICH).
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Hauteur | Largeur | Epaisseur N VMag. | VLang | V exp.

(m) (m) (m) (kN) | (kN) (kN) (kN)

PAVIE [MAGE_97] 2 1,5 0,38 581 252 348 100
ISPRA_A1 [MAGE_97] 1,35 1 0,25 150 69 95 80
ISPRA_A2 [MAGE_97] 1,35 1 0,25 270 102 154 (*)
ISPRA_B1 [MAGE_97] 2 1 0,25 150 58 68 60
ISPRA_B2 [MAGE_97] 2 1 0,25 270 85 115 (*)
EIND_1 [LOUR_96] 1 1 0,1 30 23 28 30
EIND_2 [LOUR_96] 1 1 0,1 121 73 94 75
ZURICH_1 [GANZ_84] 2 3,6 0,15 415 142 (*) 130
ZURICH_2 [GANZ_84] 2 3,6 0,15 1287 | 400 (*) 200

Tableau 4.1. Comparaison des capacités estimées et mesurées (* donnée non disponible)

Il convient de noter la difficulté d’interprétation de la force horizontale limite
expérimentale, en raison du caractere trés dispersé des courbes fournies.

4.2 Modélisation locale des panneaux

Les modeéles locaux sont basés sur une analyse fine et sont mis en oesuvre
généralement par un modéle Eléments Finis. Leur gestion de I'endommagement ainsi que
I’échelle de discrétisation adoptée (éléments d’interface, composants complets) les
différencient des autres types de modele. Le modele de Berto [BERT_02] et le modele de
Lourenco a I'Université de Delft [LOUR_96] appartiennent a cette catégorie.

Notre objectif d’évaluer la ductilité par modélisation impose le calcul jusqu’a la ruine.
Pour cela, il est indispensable d’adopter une loi d’'endommagement. La loi CSC, décrite au
chapitre 3, étant peu adaptée a I'analyse post-pic, nous allons évaluer, dans un premier
temps, deux autres lois disponibles dans le logiciel Abaqus : une loi de type Drucker-Prager
hyperbolique CDP (Concrete Damaged Plasticity), et une loi de type rupture fragile BC (Brittle
Cracking) en formulation explicite ; nous présentons ci-dessous les principales caractéristiques
de ces lois.
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4.2.1 Loi CDP (Concrete Damaged Plasticity)

Ce modele pour matériau béton implanté dans Abaqus, pour calculs standard et
explicite, met en ceuvre deux mécanismes d’endommagement : la fissuration par tension et
I’écrasement par compression. Pour plus de détails, le lecteur peut consulter le manuel
théorique du logiciel Abaqus [ABAQ_10].

L’évolution de la surface de charge est contrblée par les variables d’écrouissage que
sont les déformations plastiques équivalentes, en tension et compression, respectivement

EP et £,
La réponse en tension uniaxiale (figure 4.5) est linéaire jusqu’a ce que la contrainte de

rupture g, soit atteinte ; la formation des micro-fissures est modélisée macroscopiquement

par un adoucissement résultant de 'endommagement en tension du béton caractérisé par la
variable d, telle que 0 < d, < 1. Sil'on désigne par E, le module d’élasticité longitudinal du

béton avant dégradation, la relation contrainte-déformation s’écrit en tension :

0, = (1_ dt)Eo (gt _gtpl) (4.23)

et I'on définit classiquement la contrainte effective, ici en tension, par:

= g =pl
= =E.le —&P 4.24
) (e -5") (4.24)
5
= ===
-]
/"I
|
I
l
/‘l I
o-dig, i
# I
l _
hate———= £

Figure 4.5. Réponse en chargement uniaxial en tension

Pour le cas de la compression uniaxiale, représentée sur la figure 4.6, le comportement

est aussi linéaire jusqu’a la contrainte limite d’écoulement ¢ _,; dans le régime plastique, la

c0’
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réponse est caractérisée par un écrouissage suivi d’un adoucissement a partir de la contrainte
ultime o, .

Teo

L.
i
am

T

Ee

&

Figure 4.6. Réponse en chargement uniaxial en compression

Le modele d’endommagement en compression est calqué sur celui de la tension, par la
variable d’endommagement d_ avec 0 < d, <1 ; larelation contrainte-déformation est de la

forme :
o.=(1-d,)E, (e, -&") (4.25)

et a nouveau la contrainte effective, cette fois-ci en compression, s’exprime par :
— _ _ _=p
ac_ (1 < - Eo(gc gc ) (426)

Pour les cas bidimensionnel et tridimensionnel, les relations contraintes-déformations,
en endommagement isotrope défini par le scalaire d , s’expriment par :

— d . | 4.27
[J]ij = (1_d)|.DO Jijkl . [g_gp Jkl ( )
ou [DSJ désigne la matrice de comportement initiale du matériau non endommagé, les deux

points « : » représentant le produit tensoriel contracté sur 2 indices.

La contrainte de Cauchy est liée a la contrainte effective par :

o=01-d)7 (4.28)
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Le comportement post-rupture en tension est spécifié soit par une relation contrainte-
déformation, soit par un critere énergétique de fissuration. Dans le premier cas, le calcul

s’effectue en convertissant les déformations de fissuration Efk en déformations plastiques

ftp' par l'intermédiaire de la relation 4.29 :

g.'pl g:ck _ dt

g, (4.29)
t t (1_ dt) E,

ok — o < e _ O , . . ,
avec &~ =& —&y etou &, = £ Ces relations sont illustrées par la figure 4.7.
0
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Figure 4.7. Définition des déformations de post-rupture en tension

La solution est sensible au raffinement de maillage ; pour pallier a cet inconvénient, il
est préférable d’introduire une approche due a Hillerborg [HILL_76], avec une énergie requise
pour ouvrir une fissure, d’aire unité, définie comme propriété matériau (figure 4.8), notée G;

et telle que :

U, = (4.30)

JI 0

ou u,, estlavaleur du déplacement avec perte compléete de résistance en tension.
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U‘b = EG1.‘IIG||3

Figure 4.8. Energie de fissuration

Le modele peut aussi étre utilisé en définissant la contrainte de post-rupture en
fonction du déplacement en fissuration (figure 4.9).

o, &

ek
u,

Figure 4.9. Loi d’évolution de contrainte-déplacement

Le déplacement du matériau fissuré est ensuite converti en déplacement « plastique »
équivalent :

(4.31)

avec la longueur unitaire |, spécifiée pour I’lhomogénéité de la relation.
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Concernant le comportement de post-rupture en compression, la loi d’écrouissage

(figure 4.10) est établie en fonction de la déformation inélastique gﬂ” définie par:

~i g
in — _ od N d _ Yec
E. =& & OU & = E_ (432)
0
o |
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“{G ______
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zf L |
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# ) |
.;]“_d:]'En J JI
Fd rd 1
’ ? i
i i o
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spl - vl —-1
£r E
= L=

Figure 4.10. Ecrouissage en compression

La conversion des déformations inélastiques en déformations plastiques s’effectuant par:

. (4.33)
: (1_dc) E, .

En absence de dommage par compression, il vient : £ = &,

Les variables d’endommagement dt et/ou dC sont les valeurs maximales de

I’historique des valeurs de I'endommagement en traction ou en compression, en veillant a ne
pas dépasser la valeur maximale de 0,99 (qui correspond a une réduction de 99 % de la
rigidité) pour éviter des problemes numériques de convergence de la solution.
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4.2.2 Loi BC (Brittle Cracking)

Le code éléments finis Abaqus emploie en modélisation explicite un modele de
fissuration diffuse (de constitution des criques) pour représenter le comportement fragile
discontinu du béton. Pour de plus amples informations, le lecteur pourra consulter la
référence [ABAQ_10].

Il ne s’agira pas de suivre l'initiation et le développement d’une macro-fissure, mais la
présence de zones diffuses de fissuration qui affectent le champ des contraintes et la rigidité
du matériau aux points d’analyses.

Le critére de Rankine est adopté pour la détection de l'initiation des fissures; la
surface représentative de ce critére est schématisée sur la figure ci-dessous, dans I’hypothése
des contraintes planes.

o,/o,

Figure 4.11. Critere de Rankine en contraintes planes

La détection de I'apparition des fissures est faite purement a partir du mode |, mais
pendant I'évolution de 'endommagement, le modele prend en compte les modes | (tension
softening) et |l (shear softening/retention) de fissuration.

La surface de fissuration est normale a la direction de la contrainte principale
maximale en tension, au point d’apparition. Par la suite, les fissures qui pourraient apparaitre
aux mémes points sont supposées (par le choix du modeéle : directions de fissuration fixes,
directions perpendiculaires entre elles) étre orthogonales aux précédentes.

Une fois apparue, la fissure subsiste, mais elle peut se refermer, puis s’ouvrir, etc.
suivant le changement de nature des efforts.
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En dehors des zones d’initiation et de développement de la fissuration du béton, le
matériau peut étre considéré comme élastique linéaire, isotrope. La nature orthotrope du
matériau fissuré est introduite a partir du modele de fissuration lui-méme.

Ce modele est établi a partir d’'une décomposition des taux de déformations en parties
élastique et fissurée, successivement écrites dans I’équation ci-apres :

de = de® + de* (4.34)

Les déformations sont exprimées dans le repere global sauf pour le cas des
déformations associées aux fissures, qui elles, sont définies dans le repére local lié a la
fissuration.

Comme dans le cas de la plasticité, une fonction de charge est écrite, dans le repere
local de fissuration, en considérant I"adoucissement en tension (fissuration en mode |) ou en
cisaillement (adoucissement en mode Il). Les conditions écrites sont plus complexes que dans
le cas de la plasticité classique a cause des états : fissure active ouverte ou fissure refermée.

Quand le béton n’est pas armé, le comportement post-fissuré dépend fortement de
I’état de déformation voisin des fissures, lui-méme sensible a la densité du maillage.

[

Figure 4.12. Evolution contrainte-déformation post-fissurée

Il est alors préférable d’utiliser une évolution des contraintes en fonction des
déplacements, comme illustré ci-dessous.
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Figure 4.13. Evolution contrainte-déplacement en post-fissuration

Comme pour le cas de I'autre modéle d’endommagement des bétons, I'énergie de

. . N . | A TS .
fissuration en mode |, c’est-a-dire G;, peut étre utilisée directement ou au travers d’une
fonction linéaire telle que le déplacement normal a la fissure défini par :

2G;
Uy = — (4.35)
Utu
avec d,, la contrainte de rupture.
o; |
I
o Gy
Uy =2G} /ow

u,
Figure 4.14. Courbe d’énergie de fissuration

Le lien entre déformation et déplacement de la zone fissurée s’exprime
uck —

. k
n_un

un = Q"Inh
avec € déformation définie dans le repére local de la fissure, h longueur caractéristique.

(4.36)
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Concernant le comportement post-fissuration en cisaillement, il ne faut pas perdre de
vue, comme déja cela a été signalé, que l'initiation des fissures ne s’établit qu’a partir du
mode | de fissuration. Cependant le modele inclut en post-fissuration les deux modes | et Il.
Ce dernier, le mode de cisaillement, dépend de I'ouverture de la fissure. Le module de
cisaillement G_ de la zone fissurée est ainsi réduit.

En partant du module de cisaillement initial G, on écrit :
— ck
G, = ple*)G (4.37)

ou p(eﬁ:ﬁ) est le facteur de rétention au cisaillement qui dépend de I'ouverture de fissure,

comme l'indique la figure 4.15 ci-dessous :

P

19

L

Figure 4.15. Facteur de rétention au cisaillement

Ce facteur peut aussi étre défini par une loi en puissance.

4.3 Etude comparative et choix du modeéle retenu

Afin d’estimer la ductilité des panneaux en magonnerie, pour la démarche de calcul de
la capacité d’un batiment du chapitre suivant, nous avons comparé nos modeles numériques,
avec les lois matériau béton précédentes, et les résultats expérimentaux des travaux de
Magenes [MAGE_97].

Il s’agit de comparer la courbe de capacité d’'un panneau (et non plus seulement la
force de capacité), d’un panneau de longueur 1,5 m, de hauteur 2 m et d’épaisseur 0,3 m,
soumis a une précompression verticale, puis a un effort horizontal V avec empéchement de la
rotation sur la face supérieure. Le matériau est le matériau de Pavie décrit précédemment.
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Le modele numérique explicite, en contraintes planes, avec environ 1,2 10° éléments,

est représenté sur la figure 4.16a. Des interactions entre le panneau et le sol, ainsi que le
plateau supérieur de chargement, permettent d’imposer les conditions aux limites : partie
inférieure bloquée en translation, partie supérieure chargée en précompression (o, = 1,2
MPa), puis déplacement horizontal imposé.

(a)

(b)

Figure 4.16. (a) Modele numérique ; (b) déformation logarithmique principale dans le plan

vers la fin du chargement

On compare dans le graphique de la figure 4.17 les résultats numériques obtenus avec
les lois CDP et BC, et les valeurs expérimentales.
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Figure 4.17. Comparaison des modeles numériques BC, CDP et résultats expérimentaux

128



Bien que le modele d’endommagement du béton de type Concrete Damage Plasticity
soit plus fidele dans la phase de sollicitation du panneau que le modele Brittle Cracking, nous
retiendrons ce dernier pour les études ultérieures de ductilité. En effet, I'évolution quasi-
monotone du modele CDP ne nous permet pas d’estimer de chute de résistance du panneau.
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Chapitre 5

Une méthodologie pour |'évaluation de la

vulnérabilité a I’échelle d’un batiment
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Table des notations

Par ordre alphabétique :

A

Me

m;

surface de plancher

différence de déplacement entre deux niveaux successifs
diametre des galets

déplacement en toiture correspondant a I'apparition du degré de dommages 2
déplacement ultime au sommet du trumeau du premier niveau
déplacement limite au sommet du trumeau du premier niveau
module de Young du bloc

module de Young du mortier

module de Young de la magonnerie

résistance du mortier

résistance de la magonnerie

fonction limite

module de cisaillement de la magonnerie

position pour laguelle le moment appliqué est nul

hauteur d’étage

hauteur du trumeau

hauteur totale du batiment

épaisseur des joints

raideur du systéme équivalent

distance horizontale entre I'entre-axe de deux murs

largeur d’un trumeau

masse du systeme équivalent

masse concentrée au plancher de I'étage i
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M, le moment fléchissant au sommet du panneau

M, le moment fléchissants a la base du panneau
N effort normal

Ps probabilité de défaillance

R facteur de réduction

Sa accélération spectrale

Sd déplacement spectral

u* coordonnées du point de conception

Vv effort de cisaillement

Vy effort de cisaillement a la base du batiment
Ver effort de cisaillement critique du trumeau

Vi effort de cisaillement limite

X vecteur de variables aléatoires

B distance entre I'origine et le point de conception

6 taux de décalage

® fonction de répartition

@i déplacement du premier mode de vibration a I'étage i

Npe déplacement élastique du batiment

Ay déplacement critiqgue au sommet du mur

Ap déplacement a la couverture
Ay déplacement ultime au sommet du mur
A déplacement au sommet du mur

Hp ductilité
My ductilité d’un mur
Uwe  ductilité du trumeau

w1 premiere pulsation propre du batiment
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L’étude de la vulnérabilité a I'échelle d’un batiment nécessite tout d’abord de définir
une typologie pour ce batiment. Rappelons que nous nous intéressons, dans le cadre de ce
travail, aux immeubles dont les murs porteurs verticaux sont en magonnerie non renforcée, ce
qui implique des planchers légers (tels que les planchers en bois) simplement articulés sur les
murs.

Les deux principales difficultés lorsque I’on passe de I’échelle du panneau a I’échelle du
batiment sont, d’une part, la taille du probléme, et d’autre part la présence des ouvertures. Il
apparait pratiquement rédhibitoire d’envisager I'analyse compléte du batiment par un
modele non linéaire fin de type Eléments Finis si I'on souhaite analyser son comportement
jusqu’a la ruine compléte, en suivant des étapes d’endommagement progressif de grande
amplitude. Plusieurs modeles «locaux » non-linéaires ont pourtant été proposés et
implémentés, par exemple par Lourengco [LOUR_96], Berto [BERT_02], Gambarotta et
Lagomarsino [GAMB_97_1], mais la plupart du temps leur application s’est restreinte a
I’échelle du panneau.

La recherche de modeles plus économiques s’est basée tout d’abord sur I'observation
des dommages subis par ce type de batiment au cours des séismes passés. La figure 5.1
montre des ruptures caractéristiques qui se situent plutét au niveau des trumeaux (portion de
facade située entre deux ouvertures dans le sens horizontal) et, dans une moindre mesure,
dans les alleges (portion de fagade située entre deux ouvertures dans le sens vertical) ; par

contre les autres zones apparaissent relativement épargnées.

¥

i
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Figure 5.1. Ruptures caractéristiques observées (doc. Tremuri)
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Ces observations sont a I'origine des modeles filaires retenus par de nombreux auteurs
; ces modeles sont constitués par un réseau de poutres représentant alleges et trumeaux
reliés par des nceuds rigides. La difficulté est alors de construire une loi « matériau » réaliste,
dans le domaine non-linéaire, prenant en compte notamment les effets bidimensionnels dans
le plan des panneaux.

De plus, le passage de I’échelle du panneau a celle du batiment conduit la plupart des
chercheurs a traiter la magonnerie comme un milieu continu, obtenu par diverses techniques
d’homogénéisation.

Un compromis entre modele fin et modele filaire est proposé par le modele de
Gambarotta de seconde génération [GAMB_97_2], utilisant le concept de macro-élément
(figure 5.2). Un trumeau, ou une allege, y est découpé en 3 zones : deux bandes (situées a la
base et au sommet), dans lesquelles les effets de flexion et de compression sont concentrés,
et une partie centrale ne présentant que des déformations de cisaillement. La cinématique est
décrite par un vecteur a 8 degrés de liberté, 3 degrés de liberté par bande (le déplacement
axial, le déplacement horizontal et la rotation), et 2 degrés de liberté pour la zone centrale (le
déplacement axial et la rotation).
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Figure 5.2. Modele non-linéaire par macro-élément (Gambarotta, Penna, 1997)

Ce modele, traitant le batiment comme un ensemble de macro-éléments,
éventuellement renforcés par des éléments de poutres, a été implémenté notamment par
Penna, Cattari et Galasco [PENN_02], et a donné naissance au logiciel TreMuri [GALA_04],
dont un des principaux avantages est de permettre de traiter une forme quelconque de
batiment, associant plusieurs techniques de construction, en utilisant la souplesse apportée
par les Eléments Finis.
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Notre région d’étude est une zone a sismicité modérée et la diversité des magonneries
rencontrées rendrait leur identification expérimentale trés colteuse. C’est pourquoi nous
avons retenu, dans le cadre de ce travail, un modele de type semi-analytique, c’est-a-dire
alliant un faible temps de calcul si on souhaite se limiter a I'étude des degrés de dommages
modérés et la possibilité de traiter les degrés de dommages importants par modélisation
numérique fine des zones concernées. Plus précisément, nous avons adapté la procédure
développée a I'ETH de Zurich par Lang [LANG_02], basée sur le modeéle de Ganz et Thiirlimann
présenté au chapitre 4, dans le but de rendre cette procédure autonome vis-a-vis des essais
expérimentaux sur panneaux.

Nous reprenons donc les concepts utilisés par K. Lang, en considérant une facade
percée d’ouvertures, soumise a un cisaillement dans son plan, comme un ensemble de
« murs » reliés entre eux par des « alléeges ». Un « mur » est composé d’une succession de
zones rigides et de « trumeaux » (figure 5.3). Les étages successifs sont séparés par des
planchers, et le dernier étage est surmonté par un toit. On note Iy la distance horizontale
entre I'entre-axe de deux murs voisins.

horizontal earthquake surcharges + live loads

forces < openings kY
N | pspnc ey pup il ey
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_-"/

spandrel o * #
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\f

F

: wall
foundation —w

Figure 5.3. Terminologie des éléments de facade ([LANG_02])

Les grandes lignes du modele et les hypothéses retenues sont brievement exposées au
paragraphe suivant.
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5.1 Courbe de capacité d’un trumeau

5.1.1 Effort de cisaillement limite (V)

Le concept de « panneau », présenté au chapitre 4, est appliqué aux trumeaux
constituant un « mur », et conduit, dans le cas ou il n’y a pas ruine par cisaillement des joints,
a I'expression suivante (avec les notations du paragraphe 4.1.2.) :

fylw.t.N.tana
- N+N.(tana)?+2.fy.t.hg.tana

(5.1)

Comme, par définition, la capacité du « mur » est la valeur de I'effort de cisaillement a
sa base, on considere le trumeau du niveau le plus bas ; apres avoir déterminé la hauteur hg
correspondant au moment nul, V., est évalué en faisant varier I'angle a jusqu’a ce que I'une
des trois conditions (4.10) a (4.12) soit satisfaite.

Pour les autres étages, |'effort de cisaillement est plus faible, puisque la descente de
charges est moins importante. Il faut donc s’assurer que pour I'étage le plus haut, le rapport
V/N n’est pas supérieur a tan ¢ (condition de ruine par glissement des joints).

5.1.2 Déplacement limite au sommet du mur (4,)

Sous l'action d’un effort de cisaillement, désignons par la notation d la différence de
. . . d - )2
déplacement entre deux niveaux successifs. Le terme § = W (h, désignant la hauteur d’étage)
e

représente le «taux de décalage ». Compte-tenu des observations de dommages déja
évoquées, deux hypothéses sont généralement admises :

— le taux de décalage de I'étage est assimilé au taux de décalage du trumeau de cet
étage ;

— le taux de décalage est le méme pour chacun des étages (on I'évaluera au premier
niveau).

La figure 5.4 montre la distribution des moments et des efforts tranchants d’un
trumeau soumis aux forces réelles et a une force unitaire appliquée au niveau du plancher. Le
déplacement horizontal au sommet (d) est ainsi :

hp M(x). M (x).m(x) hyp V(x).v(x)
d = J)7 T d o+ [P dx (5.2)
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avec

M(x)=M, +V.x=V.(hg—hy) +V.x (5.3)

V(x)=V (5.4)

m(x) = x (5.5)

v(x) =1 (5.6)

s e -7 LI %
X /

/ 1
- -4

N M, v g

Figure 5.4. Moments et efforts tranchants dans le trumeau cisaillé

Par substitution et intégration, on obtient :

V.hp® | Myhy? V.h
d=—L+—2 | —L (5.7)
3.Elerr 2.Eleff GAefr

Pour une section rectangulaire, k=6/5 ; en remplagant M par sa valeur, V par V,,, et en
divisant par la hauteur du trumeau h,, on obtient le taux de décalage &, et par suite le
déplacement A, au sommet du mur :

hy,.(3hg—h k
Ay=8.Hepp =Vm.Hwt.< p(hohy) | ) (5.8)

Les valeurs « effectives » des modules de rigidité sont obtenues en multipliant les
modules de la magonnerie intacte par un coefficient de réduction, sorte de variable d’hérédité
traduisant |'état de fatigue de cette méme maconnerie avant le séisme ; dans son travail, Lang
[LANG_02] considére une valeur de 0,5.
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5.1.3 Déplacement ultime au sommet du mur (A,)

Le déplacement ultime au sommet du mur est directement lié a sa ductilité p,, définie par:

oy =2 (59)

Y

A partir d’observations expérimentales selon lesquelles c’est essentiellement le niveau
le plus bas qui entre en plasticité, les autres niveaux demeurant pratiquement élastiques, on
peut admettre la relation :

Ay= Ay + (d, —dy) (5.10)

et, en posant d,, = l,.d,, on obtient :

Hw = 1+ 7- (Mwe - 1) (5.11)

Dans ces expressions, d,, et d,, représentent respectivement les déplacements ultimes
et limites au sommet du trumeau du premier niveau.

Il reste a déterminer ., la ductilité du trumeau. Cette question est complexe, car elle
dépend du rapport des dimensions du panneau, de la magconnerie bien sir, et des conditions
aux limites appliquées sur ce panneau. Dans la littérature, cette grandeur n’est estimée que
par approche expérimentale, et par conséquent restreinte a un type particulier de
maconnerie ; on peut citer en particulier les travaux conduits a I'ETH de Zurich par Ganz
[GANZ_85] et a Pavie par Magenes et Calvi [MAGE_97]. Toujours dans un souci de généricité
et d’économie, nous proposons dans ce travail d’apprécier la ductilité par la simulation
numeérique non-linéaire du comportement du trumeau du premier niveau, selon la méthode
décrite au chapitre 4, pour laguelle les conditions aux limites sont introduites par un ressort
de torsion dont la raideur est déterminée a partir de la relation moment/rotation de I'analyse
« filaire » de la structure.

5.1.4 De la capacité des murs a la capacité du batiment

La courbe de capacité du batiment est obtenue par superposition des courbes de
capacité des murs. Pour obtenir la courbe de vulnérabilité, le déplacement en toiture est
comparé aux déplacements correspondants de I'Echelle Macrosismique Européenne.

Le degré de dommage 1 (dégats négligeables a légers) est considéré coincider avec le
point de contrainte nulle (si on néglige la résistance en traction) de la section fléchie d’un
trumeau de largeur [,,, c’est-a-dire lorsque I'effort normal est a la limite du noyau central,

139



. N.L e . .
correspondant a un moment M, = TW . On peut en déduire I'effort de cisaillement critique
M. . ,
du trumeau V., = h—z et le déplacement correspondant au sommet du mur A.,.. L'effort de
0

cisaillement a la base du batiment est obtenu par sommation sur I'ensemble des murs :

V1 = ZiVi(Acr) (5.12)

Pour le degré de dommage 2 (dégats modérés), on considerera qu’un début de macro-
fissuration apparait lorsque I'un des murs atteindra son état limite, c’est-a-dire pour un
déplacement égal a la quantité A,, de ce mur.

L'indicateur du degré de dommage 3 (dégats sensibles a importants), correspondant a
une fissuration étendue a I'ensemble du batiment, sera le point pour lequel la rigidité du
batiment tend vers zéro, c’est-a-dire lorsque le dernier mur entre en plasticité, ou encore
pour un déplacement égal a la valeur maximale de A,,.

Le degré de dommage 4 (dégats tres importants) sera assimilé au point ol le premier
mur atteint son état limite ultime.

5.2 Demande sismique

Le séisme est caractérisé par un spectre d’accélération, mais un spectre de
déplacement semble plus approprié. Ce spectre Sy peut approximativement étre déduit du

spectre d’accélération S, par la relation S; = w—“z , wq désignant la premiere pulsation propre
1
du batiment. L'utilisation de ces spectres implique de considérer le batiment comme un

systeme a un seul degré de liberté équivalent au systéme a plusieurs degrés de liberté
représenté par un modele brochette.

Spectre EC8 - Sol de classe A (rocher)

8,00

7,00

6,00 \

5,00 \ Zone 1
4,00 \

Zone 2
3,00 \ Zone 3
2,00 —\\ \\ Zone 4
1,00 r\ \ Zone 5
0,00 \_

Période T (s)

Accélération spectrale Sa (m/s?)

Figure 5.5. Détermination du spectre de réponse en accélération
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La raideur et la masse de ce systeme équivalent sont k, = Ab—m (quantités relatives au
by

batiment déduites de sa courbe de capacité) et m, = ), m;.@;, expression dans laquelle m;
désigne la masse concentrée au plancher de I'étage i, et @; est le déplacement du premier
mode de vibration a I'étage i, normalisé a 1 a I'étage supérieur. Ainsi, le déplacement
élastique A,, du batiment a plusieurs degrés de liberté peut étre déduit du spectre de
déplacement a un degré de liberté S;(f;) a I'aide du facteur de participation modale :

1mip;
Bpe= 55 Sa(f2) (5.13)

Une approximation courante consiste a considérer le premier mode de vibration
comme de forme triangulaire.

La prise en compte du comportement non-linéaire permet de déterminer le

déplacement a la couverture Ap a partir du déplacement équivalent Ay,, a partir de la

.y A s v k.A .
ductilité pup = == et d’un facteur de réduction R = —2¢ = ——%¢ comme suit :
Ape Vbm Vbm

AD= MD'Aby (514)

La quantité R est connue ; la relation entre u, et R a été étudiée par de nombreux
auteurs [MIRA_94]. Par exemple, Newmark et al. [VELE_60], a partir des observations du

- . 1+R? ,
séisme d’El Centro, proposent la relation up = — valable pour une fréquence propre

supérieure a 2 Hz.

5.3 Fonction de vulnérabilité

En faisant varier le niveau du spectre d’accélération, et par conséquent du spectre de
déplacement, on peut tracer la courbe montrant la variation de A, avec S, représentative de
ce que l'on peut appeler la fonction de vulnérabilité. Sur le méme graphique, peuvent étre
reportés les déplacements correspondant aux différents degrés de dommages.

Par la suite, la définition de la vulnérabilité du batiment par un scalaire, plus facile a
manipuler, dépend de l'utilisateur : par exemple, il peut considérer la probabilité d’atteindre
un certain degré de dommage pour un séisme donné, mais de nombreuses autres
interprétations sont possibles.
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5.4 Implémentation du modele

La méthodologie décrite ci-dessus a été implémentée par un programme (VULNEBAT)
écrit en langage Python, couplé a des calculs de structures menés a I'aide du logiciel Abaqus.
Les différentes étapes de cette méthodologie sont résumées ci-dessous :

1. A partir des plans du batiment, ou par relevé, identification des murs actifs,
relevé des dimensions principales, des surfaces de plancher associées a chaque
mur, des épaisseurs des murs et des planchers ;

2. Réalisation d’essais sur les blocs, le mortier et le joint, puis simulation numérique
des essais sur la magonnerie et détermination des résistances et des
caractéristiques élastiqgues homogénéisées, selon la démarche décrite au
chapitre 3 ;

3.  Construction de la structure a barres représentant le squelette du batiment, a
partir du rapport des inerties des alleéges et des trumeaux ; analyse sous I'action
d’une charge latérale de distribution triangulaire, permettant de déduire les

hauteurs de moment nul h ;

4. Modélisation non-linéaire des panneaux du premier niveau pour chacun des
murs, soumis aux conditions aux limites dépendant de hy, conduisant a la

détermination de leur ductilité p,. ;
5. Utilisation des résultats précédents par le programme VULNEBAT fournissant en

sortie les courbes de capacité des murs, du batiment, ainsi que la courbe de
vulnérabilité pour une gamme de spectre de réponse en déplacement.

Le schéma de cette méthodologie apparait sur la figure 5.6 :
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Essais sur composants Analyse de la typologie
(compression, cisaillement) de la structure

Courbes d’écrouissage
A\ 4
Simulation des essais sur Paramaétres élastiques Etude filaire de la
maconnerie structure (Abaqus)

(Abaqus — Modele CSC)

Conditions aux limites
des panneaux

Analyse non-linéaire des trumeaux
(Abaqus — Modele Brittle Cracking)

A 4

Evaluation de la vulnérabilité
(Vulnebat — code Python)

Ductilités des trumeaux

Courbe de capacité
Courbe de vulnérabilité

Figure 5.6. Méthodologie d’évaluation de la vulnérabilité d’'un batiment

5.5 Validation de la courbe de capacité

Pour valider la courbe de capacité du batiment, nous comparons les résultats obtenus
avec notre méthode et les résultats obtenus avec le logiciel TreMuri, considérant que ce
logiciel a lui-méme été validé par essais sur batiments expérimentaux a I'Université de Pavie
[MAGE_95] et au Centre ISMES de Bergamo [BENE_96].

Le batiment test choisi (figure 2.4), de dimensions en plan 7 m x 9 m, comprend trois
niveaux identiques, d’une hauteur de 3 m, et est supposé construit avec la méme magonnerie
gue celle du batiment de Pavie, décrite au chapitre 3. Les facades sont identiques et on
néglige les effets hors-plan des murs en pignon; seules sont prises en considération les
résistances en cisaillement des facades. La figure 5.7a donne une représentation simplifiée de
ces facades, composées chacune de 3 « murs », selon la terminologie utilisée au paragraphe
5.1; la figure 5.7b montre le modele « TreMuri » et la typologie de ses macro-éléments.
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(b)

Figure 5.7. Batiment test : (a) Représentation simplifiée ; (b) modele TreMuri (vue 3D

et découpe en macro-élément)

A I'aide du logiciel Abaqus, on détermine le diagramme des moments par une analyse
linéaire en modele de poutres, ainsi que la ductilité des trumeaux du premier niveau des murs

par la simulation décrite en détail au chapitre 3.

A la suite de ces calculs préparatoires, les données obtenues, a introduire dans le

programme d’évaluation de la vulnérabilité, sont résumées dans le tableau 5.1.

N° mur Longueur (m) | Hauteur (m) | Surface A (m?) ho (m)
1 1 1 4,5 1,5
2 2 1 9 2,4
3 1 1 4,5 1,5

Tableau 5.1. Caractéristiques des murs-types du batiment-test
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La figure 5.8 montre les courbes de capacité obtenues par la procédure Vulnebat d’'une
part, et par le logiciel TreMuri d’autre part. On peut remarquer une concordance satisfaisante
dans la premiéere partie de la courbe. A partir d’'un déplacement de la toiture de 7 mm, les
deux courbes s’écartent, mais cette zone correspond a un mode d’endommagement avancé,
traité de maniére différente par les deux analyses : analyse continue de la structure (TreMuri)
ou par paliers (Vulnebat).
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Figure 5.8. Comparaison des courbes de capacité du batiment test

5.6 Applications
5.6.1 Construction en maconnerie non renforcée de parpaings pleins
5.6.1.1 Le batiment

La démarche décrite ci-dessus a été appliquée a un petit immeuble de Lourdes,
représentatif de la typologie des batiments de faible hauteur, en maconnerie traditionnelle
non renforcée. Il s’agit d’'un immeuble d’habitation de 3 niveaux, de dimensions en plan 20,45
m x 9 m, et de hauteur 2,70m, abritant deux logements par étage (figure 5.9). Les planchers,
dont le poids a été estimé a 2 kN/m?, soumis a une surcharge d’exploitation de 1 kN/m?, sont
en bois traditionnel, et sont considérés comme simplement articulés sur les murs.
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FACADE 1

FAGADE 2

Figure 5.9. Représentation simplifiée des deux fagades du batiment

5.6.1.2 Le matériau

La maconnerie est constituée de blocs en parpaings pleins, tres utilisés au début du
20°™ siecle (longueur 30 cm, hauteur 20 cm, épaisseur 15 cm), arrangés en quinconce avec un
mortier a la chaux, dont I'épaisseur moyenne des joints est de 1 cm, mais dont la composition
exacte n’a pu étre retrouvée. Les échantillons de mortier nécessaires a nos essais ont donc été
reconstitués a partir de formulations trouvées dans la littérature pour des mortiers analogues,
dont les proportions de mélange sont 1/3 de chaux pour 2/3 de sable [LANA_03]; pour
prendre en compte ce facteur d’incertitude, une étude fiabiliste, considérant les
caractéristiques comme des variables aléatoires, est proposée par la suite.

Les modules d’élasticité et les résistances des blocs et du mortier, obtenus par les
essais de compression décrits au chapitre 3, ont été également traités comme des variables
aléatoires de distribution normale. Leurs moyennes et écarts-types sont consignés dans le
tableau 5.2 :
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Masse Moyenne Moyenne
. Ecart-type , . Ecart-type
Composant | volumique module module résistance résistance (MPa)
(kg/m?) (MPa) (MPa)
Blocs 2000 14000 400 13 2
Mortier 1700 1600 200 2 0,25

Tableau 5.2. Caractéristiques des composants testés

Par ailleurs, les courbes d’écrouissage expérimentales du mortier ont été moyennées,
conduisant a la courbe-type représentée sur la figure 5.10. Le module d’élasticité est calculé
pour une contrainte égale a 40 % de la résistance de pic, rejoignant en cela les
recommandations de plusieurs auteurs (Al-Muktar et al. [ALMU_05], Benkechkache
[BENK_11]) ; la déformation correspondante est de I'ordre de 30 % de la déformation de pic.

1,2
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o 0,6
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5 \
£
S 04 \
Q.
&

0,2

0
0 0,002 0,004 0,006 0,008 0,01

Déformation plastique (mm)

Figure 5.10. Courbe d’écrouissage-type du mortier

Les caractéristiques du composite « maconnerie » ont été obtenues par simulation
numeérique des essais. La figure 5.11 représente la maconnerie utilisée.
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Figure 5.11. Photographie de la magonnerie

Une étude paramétrique, menée avec le logiciel Pilote [PILO] du laboratoire, associant
le modele Abaqus et une procédure d’exploitation automatique, et exprimant le module
longitudinal (Ey), le module de cisaillement (Gy) et la résistance (fy) de la magonnerie en
fonction du module des blocs (Ep), du module du mortier (E.), et de la résistance du mortier
(fin), a conduit aux relations suivantes :

Ey = —0,79 E,, + 0,295 E}, + 0,000175 E,,E;, + 3846 (5.15)
Gy = —0,122 E,, + 0,038 E, + 0,00006 E,,E}, + 1242 (5.16)
fu=181fn (5.17)

Ces relations permettent de retrouver les valeurs expérimentales avec une précision
inférieure a 5%.

La modélisation de I’essai de joint sur triplet (paragraphe 3.5.2) conduit a une valeur de
tan ¢=0,8. La masse volumique de la magonnerie a été déterminée a partir des dimensions, de
la masse volumique des composants et de leur configuration dans I’échantillon; la valeur
obtenue est de 16 kN/m?.

5.6.1.3 Courbe de vulnérabilité

En utilisant la terminologie définie ci-dessus, I'étude a été menée a partir de la
définition des 9 murs représentés sur la figure 5.9. Le tableau 4.3 regroupe leurs
caractéristiques dimensionnelles, les rapports d’inertie entre alleges et trumeaux, ainsi que la
hauteur hy de moment nul, obtenue par une analyse du « squelette » de la structure a 'aide
du logiciel Abaqus (figure 5.9). Sur la derniére colonne du tableau, figure la ductilité du
trumeau du premier niveau, obtenue par analyse non-linéaire du panneau selon la procédure
présentée au chapitre 3.
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Numéro | Largeur |y Hauteur h, Surface du Hauteur hg Ductilité
de mur (m) (m) plancher A (m?) (m) (A D)
1 2,9 2,2 13,1 8,1 2,3
2 1 2,2 4,5 5 1,3
3 1 2,2 4,5 4,6 1,3
4 2,4 0,8 10,8 5 2
5 1 0,8 4,5 1,9 1,7
6 3 0,8 13,5 4,8 2,1
7 2,2 0,8 9,9 2,1 2
8 2,2 0,8 9,9 2,1 2
9 1,4 0,8 6,3 1,7 1,8

Tableau 5.3. Caractéristiques des murs du batiment

Les déplacements et les forces correspondant aux divers degrés de dommages sont
présentés dans le tableau 5.4, tandis que la figure 5.12 montre les courbes de capacité des
murs (a), la courbe de capacité du batiment (b) et la courbe de vulnérabilité, pour des
spectres sismiques variant de 0 a 6,5 m/s> (c).

Degré de Déplacement Effort de cisaillement
dommage (mm) (kN)

1 0,6 86,2

2 1,8 231

3 2,9 306

4 3,7 292

Tableau 5.4. Déplacements en toiture et degrés de dommages
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Le degré de dommage 1 est atteint par le mur 4 (valeur de A, minimale, égale a 0,6
mm) ; le degré 2 est dd au mur 4 (A, minimal, égal a 1,8 mm). La valeur maximale de A,
(degré 3) correspond au mur 3 (5,3 mm), mais on peut constater que dans ce cas plusieurs
murs (4, 5 et 6) ont atteint leur déplacement ultime, et on considérera donc pour caractériser
ce degré de dommage le déplacement d’entrée en plasticité du batiment, soit 2,9 mm. Le
degré de dommage 4 (A, min) est d au mur 4 (valeur 3,7 mm).

Capacites des murs Capacite du batiment Courbe de vulnerabilite

70 350
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60 - 1 300+
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0 1 2 3 4 5 6 7 8 0 1 2 3 4 5 6 7 8 0 1 2 3 4 5 6 7
Deplacement (mm) Deplacement (mm) Spectre d acceleration Sa (m/s2)

(a) (b) (c)

Figure 5.12. Courbes de capacité et de vulnérabilité du batiment (tableau 5.3)

En considérant la courbe de vulnérabilité, on constate que le niveau de dommage 2
peut étre atteint par ce batiment pour un niveau de spectre de 'ordre de 2 m/s’, ce qui
correspond a un spectre possible si on considére qu’un séisme du niveau de celui des
Abruzzes en 2009, d’apres les sismologues, peut se produire dans la région lourdaise.

5.6.2 Application 2 : Construction en matériau local

L’habitat traditionnel du piémont pyrénéen est tres souvent construit en magonnerie
dont les « blocs » sont des galets issus des glaciers, montés sur un mortier a base de chaux.
Les épaisseurs des murs sont conséquentes, de I'ordre souvent de 50 cm, mais aucun
renforcement n’existe, en particulier dans les angles.
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Figure 5.13. Magonneries en galets

Si le mode de construction de ces murs fait I'objet de quelques articles d’architecture
[LOUB], il n’existe, a notre connaissance, aucune donnée bibliographique concernant leur
comportement mécanique. La présence de la « matrice » de mortier les distingue des milieux
de Cosserat quelquefois utilisés pour les murs en pierres séches, tandis que les concentrations
de contraintes dont ils sont le siege, qui justifieraient I'usage de théories d’inclusions telles
que celle développée par Eshelby [ESHE_57], s’éloignent des hypothéses généralement
admises en raison du volume prépondérant de ces inclusions « galets » qui provoque un trés
fort couplage entre elles. Par ailleurs, I'approche expérimentale est pratiquement impossible :
difficulté d’approvisionnement en matériau, absence de savoir-faire garantissant la
reproductibilité des essais, tres grande dispersion dans la taille des composants ...

Dans le cadre de ce travail, nous proposons de profiter de notre approche généraliste
pour fournir quelques éléments, obtenus par simulation numérique d'un essai de
compression.

Les hypothéses retenues pour ce type de matériau sont les suivantes :

— les galets sont considérés comme incompressibles et leur résistance est tres grande
(impossibilité de fissuration) ;
— le mortier est supposé enrober entiérement les galets (mise en ceuvre « soignée »).

La difficulté liée a la définition géométrique, nécessairement tridimensionnelle, a été
résolue par la création d’'une macro-commande paramétrable utilisable avec le logiciel
Abaqus ; les parametres concernent la dimension des axes principaux des galets considérés
comme elliptiques, la dimension de dépassement des galets par rapport au mortier en fagade
(« sortie » des galets créant I'’élément décoratif), ainsi que le mode d’arrangement des galets
(nombre de rangées selon I'épaisseur, espacement des axes).
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A titre d’exemple, la figure 5.14 représente le cas de galets de section circulaire,
disposés en trois rangées selon |'épaisseur du mur.
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(a) (b)

Figure 5.14. Exemple de génération d’échantillon de magonnerie en galets (a) et de
distribution de contraintes de Von Mises (b)

Comme précédemment, une étude paramétrique de l'essai de compression a été
menée, par variation de I'espacement et du diametre, ainsi que du module du mortier ; les
variations des données prises en compte apparaissent sur le tableau 5.5.

Parametre Max Min
Diametre des galets D (m) 0,15 0,06
Epaisseur des joints J (m) 0,02 0,01

Module du mortier E,, (MPa) 1500 500

Tableau 5.5. Domaines de variation des données de I’étude paramétrique de I'essai de
compression sur mur de galets
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De cette étude paramétrique a été déduite une expression du module Ey, de la magonnerie :

Evw=2,57.E_m+27,82.D-2150.J+4,7.D.E_m+3329.D.J-64.E_m.J+75.E_m.D.J+49,8 (5.18)

La figure 5.15 montre une analyse de ductilité sur panneau (galet), correspondant aux
données suivantes : E,=14000 MPa, E,,=1600 MPa, D=0,10 m, J= 0,01 m, f, = 2 MPa.

T Force (kN)

5 O

—
=

»
»

17 Déplacement (mm)

(a)

n

(b)

Figure 5.15. Exemple d’analyse non-linéaire d’un panneau en galets : (a) courbe de ductilité ;
(b) déformations plastiques
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Cette étude rapide a essentiellement pour but de montrer la capacité du modele a
prendre en compte des matériaux actuellement peu explorés, a faible co(t ; le cas des murs
en galets mériterait une étude spécifique, basée sur le couplage entre les inclusions et la
propagation des fissures, pour obtenir un comportement non-linéaire satisfaisant.

5.7 Etude fiabiliste

La sollicitation sismique étant par nature méme aléatoire, et compte-tenu du caractére
dispersé et approximatif des données expérimentales, la meilleure forme d’expression de la
vulnérabilité est la probabilité de subir un dommage d’un niveau donné, en laissant aux
acteurs de I'analyse des risques la responsabilité de relier cette probabilité a une prise de
décision.

Pour établir cette probabilité, il est nécessaire de mener une étude fiabiliste, dont les
ingrédients habituels sont un vecteur de variables aléatoires X en données (x étant une
réalisation de X), associé a une fonction limite G telle que la condition G<O corresponde a la
ruine. Compte-tenu du caractére non-linéaire de G(X) dans notre cas, on fera appel a la
transformation d’Hasofer et Lind [HASO_74], transformant I'’ensemble des variables X et la
fonction de performance G de I'espace physique vers un espace standard, dans lequel les
variables aléatoires sont normales, de moyenne nulle, d’écart-type unitaire et décorrélées
(figure 5.16).
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Figure 5.16. Indice de fiabilité d’"Hasofer-Lind
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Dans l'espace standard, on définit le point de conception comme le point de
défaillance le plus probable, de coordonnées u,le plus proche de I'origine ; I'indice d’"Hasofer-
Lind (8 est la distance entre I'origine et le point de conception.

La recherche de ce point de conception constitue un probléme d’optimisation sous
contraintes, visant a minimiser la distance tout en garantissant |'appartenance du point de
conception au domaine de défaillance. Parmi les nombreuses méthodes disponibles, dont une
étude comparative est présentée dans plusieurs ouvrages [HAFT_91], les méthodes de
résolution FORM (First Order Reliability Method) et SORM (Second Order Reliability Method)

approximent la fonction limite respectivement par un hyperplan ou une surface quadratique
(figure 5.17).
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Figure 5.17. Approximations FORM (a) et SORM (b)

Ces algorithmes sont abondamment décrits dans la littérature [LEMA_05] [SUDR_00].
Rappelons que la méthode FORM, lorsque le point de conception est trouvé, conduit
directement a la probabilité de défaillance Pr = @(—f), ¢ désignant la fonction de
répartition, tandis que la méthode SORM, jugée plus précise, nécessite cependant de calculer
les courbures au point de conception, ce qui peut s’avérer délicat.

5.7.1 LUoutil numérique

La mise en ceuvre de |'étude a été effectuée par l'intégration du programme
VULNEBAT a une boucle de calcul fiabiliste, en I'occurrence le code FERUM développé a
I’'Université de Berkeley par Haukaas et al. [HAUK_03].

La figure 5.18 montre le synoptique de la boucle de calcul.
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Parametres d'entrée :
- Variables aléatoires

- Parameétres de l'algorithme

A

Algorithme fiabiliste :
- FORM/SORM
- Monte Carlos

Modeéle numérique

déterministe

Y
Résultats :

- Probabhilité de défaillance

- Indice de fiabilite

- Facteurs d'importance

Figure 5.18. Schéma de la boucle de calcul fiabiliste mise en ceuvre

5.7.2 Variables aléatoires

Les variables aléatoires considérées, dont les parametres de distribution gaussienne,
issus de l'exploitation des essais expérimentaux sur les composants, sont portés sur le
tableau 5.6, sont le module d’élasticité des blocs, le module du mortier, la résistance du
mortier de la magonnerie en parpaings pleins. Ces variables sont supposées non corrélées, ce
qui mériterait d’étre confirmé, notamment entre les variables E, et f..

Parametre Moyenne Ecart-type

Module des blocs

c, (MPa) 14000 400
Module du mortier

En (MPa) 1600 200

Résistance du mortier 2 0,25

fm (MPa)

Tableau 5.6. Distribution des variables aléatoires
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5.7.3 Applications

5.7.3.1 Application 1: Probabilité d’endommagement notable pour un séisme d’intensité
donnée

Le batiment considéré est I'immeuble en maconnerie étudié au paragraphe 5.6.1. ; son
facteur de réduction est considéré comme déterministe et de valeur 0,5. Il s’agit d’étudier la
probabilité d’apparition de dommages modérés, mais décelables (degré 2), sous I'action d’un
séisme de spectre d’accélération 2,5 m/s® (pour ce batiment). Cette valeur est obtenue par la
courbe de vulnérabilité de la figure 5.12 (c) qui montre qu’elle correspond approximativement
a un degré de dommage 2 lorsque les valeurs moyennes sont utilisées.

La fonction de ruine s’écrit :
G=Dgy-D (5.19)

D4, désignant le déplacement en toiture correspondant a I'apparition du degré de
dommages 2, D étant le déplacement en toiture trouvé.

Indice de fiabilité Probabilité de ruine
Variable Moyenne Ecart-type Moyenne Ecart-type
Ep -1,22 E-4 9,95E-6 1,18E-5 -9,58E-7
Em 1,29 E-3 5,64E-4 -1,24E-4 -5,43E-5
fm 3,86 6,28 -3,71E-1 -6,04E-1

Tableau 5.7. Facteurs d’importance par rapport a I'indice et a la probabilité de ruine
(application 1)

Les résultats, obtenus par l'algorithme FORM en 7 itérations (pour une précision
relative de 1 % sur G et son gradient, obtenu par différences finies), menent a un indice de
fiabilité de 1,7 et a une probabilité de voir apparaitre les dommages de 96 %. Les facteurs
d’'importance, c’est-a-dire les sensibilités sur l'indice et la probabilité de ruine de la
distribution des variables aléatoires (tableau 5.7), mettent en évidence le role prépondérant
de la résistance du mortier. Ces derniers résultats permettraient de hiérarchiser les actions
d’amélioration, mais ils ne sont pas d’un grand intérét ici : pour agir sur la moyenne ou I'écart-
type des caractéristiques des matériaux, il faudrait démolir la construction, et, méme dans ce
cas, on ne reconstruirait pas un batiment en magonnerie non renforcée en zone sismique !
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Ces valeurs mettent néanmoins en évidence la nécessité de d’approfondir la
connaissance des propriétés du mortier, d’une part pour affiner les parameétres de
distribution, d’autre part, comme déja indiqué, pour montrer d’éventuelles corrélations entre
les variables aléatoires.

5.7.3.2 Application 2 : Probabilité d’endommagement pour une distribution de spectres de
réponse

Le spectre de réponse S,, de distribution normale [2,5; 0,5] m/sz, est ajoutée aux trois
autres variables aléatoires. Les résultats, obtenus en 3 itérations, conduisent a un indice de
fiabilité de 0,16 et a une probabilité de ruine de 16 %. Le tableau 5.8 met en évidence la
prépondérance du facteur S,.

Indice de fiabilité Probabilité de ruine
Variable Moyenne Ecart-type Moyenne Ecart-type
Ep -2,36 E-6 -2,21E-9 5,93 E-7 5,57 E-10
Em 2,55 E-5 2,55E-7 -6,41 E-6 3,1E-8
fm 1,07 E-1 -2,76 E-3 -2,69 E-2 6,94 E-4
Sa -1,99 -1,92 5,03 E-1 4,83 E-1

Tableau 5.8. Facteurs d’importance par rapport a I'indice et a la probabilité de ruine
(application 2)

Les deux « applications » précédentes n’ont pour objectif que de montrer les
possibilités offertes par cet outil de simulation fiabiliste. Le choix de la nature des variables
aléatoires et de leur distribution demeure le probleme majeur, étroitement lié a la
préoccupation de l'utilisateur et a I'échelle de I’étude : par exemple, a I’échelle du batiment,
la nature du sol et la typologie de la construction sont évidemment déterministes, ce qui n’est
pas le cas a I'échelle de la ville.
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Conclusion et perspectives

Ce travail s’est intéressé a deux typologies de structures : les structures récentes en
béton armé représentatives des grands batiments stratégiques, et, a I'opposé, les structures
en macgonnerie non renforcée, représentatives des centres villes historiques.

Pour les structures récentes en béton armé, une méthode stochastique par sous-
espaces a l'aide des matrices de covariance (SSI-COV) a été développée; cet outil a
notamment été utilisé pour lever les doutes sur la présence de modes doubles issues des
données de I'expérimentation de la Tour de I'Ophite. Par ailleurs, un modele numérique par
Eléments Finis permet de prédire, dans le domaine linéaire, les déplacements de la tour
soumise a un hypothétique séisme du type de celui des Abruzzes en 2009 ; ce modele a été
validé pour des micro-séismes réels, a partir des relevés expérimentaux.

En ce qui concerne les structures en magonnerie non renforcée, plusieurs algorithmes
de comportement non-linéaire des matériaux ont été testés, conduisant a privilégier une
approche de type endommagement fragile au détriment d’'une approche de type plastique ; le
modele ainsi construit est utilisé pour la simulation numérique du comportement ductile des
panneaux, évitant ainsi la mise en ceuvre de campagnes d’expérimentation lourdes et
colteuses.

Par la suite, une méthodologie analytique d’évaluation de la vulnérabilité, validée par
comparaison avec le code numérique TreMuRi, est proposée et appliquée a un batiment. Le
caractere générique de la démarche est mis en évidence par une investigation sur un matériau
local encore inexploré a notre connaissance, les murs en galets.

Au niveau des perspectives, la poursuite du suivi de I'expérimentation de la Tour de
I’Ophite, véritable table vibrante naturelle a I'échelle 1, doit permettre d’affiner les modeles
prédictifs, par itération a chaque nouvel évenement significatif, et de définir ainsi leur degré
de finesse « raisonnable » a partir d’un nombre plus conséquent de séismes.

Il convient également de poursuivre l'identification de nouveaux matériaux par la
simulation des essais conventionnels, de maniére a constituer une base de données faisant
actuellement défaut. Dans le cas courant des maconneries renforcées, cette base de données
permettrait d’alimenter des outils disponibles d’évaluation, qu’ils soient semi-analytiques ou
numériques.

Enfin, en apportant I’élément relatif au comportement physique des batiments, ce
travail s’integre particulierement dans une approche pluridisciplinaire d’analyse du risque
sismique local, dans le cadre de collaborations regroupant des spécialistes du batiment, des
réseaux, des sciences humaines, de la sécurité civile pour I'élaboration d’'un systéme d’aide a
la décision, ce qui constituerait I'objectif final de la recherche entreprise.
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Annexe

Parameétres de Markov, matrices d’observabilité et de contrélabilité

Reconsidérons a nouveau le systéeme d’état discret :
{Xk+1} = [A] {Xk} +[B']{Uk}
avec notamment les sorties :

{v}=Icl{x}

Si le systéme est soumis a une impulsion telle que {u(1)} est un vecteur constitué de

zéros et de 1, suivant la position du chargement, alors :

{yw}=[c]Bium}

En rassemblant les réponses dans une matrice Y donnée par:

Y@ =[c][8]

on peut en déduire, pour un quelconque temps de mesure k, les matrices suivantes :
— k_l 1
Y(k) = [C]A]"[B]

appelées parameétres de Markov.
La construction de la matrice bloc de Hankel peut alors s’effectuer par :

Yk) Yk+D) - Y(k+]j)
H(K) = Y(k:+1) Yk+2)
Y(k+i) Y(k+i+j)

Cette forme met en évidence les matrices d’observabilité et de commandabilité, a
partir des parametres de Markov.
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Comment peut-on caractériser le comportement dynamique des variables d’état définies dans
le systeme d’état précédent, en utilisant les sorties seules ?

A partir de la détermination de {x(0)} on peut connaitre les variables d’état a tout
instant discret.

On génere la séquence pour k=0,1, 2, ...n-1:
{y} = [cfx©}
{y@} = [cfx@} = [c]Afx©}
{y@} =[cfx@} = [c]A*{xO}

{y(-1} = [cfx(n-} = [c]A]"*{x)}

Soit :

C{yo} 1 [ [c] T
{yw} [c]lA]
{ygz)} = [C][A]2 {x©)}

-3} |l

Au second membre, la matrice lOpJ est la matrice d’observabilité :

.
1A
0,]=| [clAF

[eIA™

On peut définir d’une fagon similaire la matrice de contrélabilité, pour kK = 0, 1, 2, ..n-1,
comme :

{xead = [AT{x} +[BHud 5 {x©} = {x}
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alors
{x@} = [Ax @)} + [B{u ()}
{x @} = [Aflx @} + [BJu @} = [A]*{x @} +[AB{u ©O)} + [Bfu®}

{xm)} = [Al"{x©@}+[A"*[Bfu O} +... +[Bfu(n -1}

{u(n-D}]
[{u(n-2)}
(xo} - [A{x0} =[E] [AlB] ... [AE]
{ue}
- {uo} |

La matrice de controlabilité [CqJ est alors :

[c.]=[8] [Al8] ... [AI"B]
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