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Résumé

La procédure d’évaluation des performances des structures en génie civil soumis à des
tremblements de terre implique le développement des modèles mathématiques et des pro-
cédures d’analyse dynamique non-linéaire pour estimer les réponses sismiques. Le compor-
tement hystérétique des structures est connu pour être fortement dépendante du modèle de
l’assemblage. Dans le cas de chargement cyclique, la plastification cyclique, le phénomène
de fatigue oligocyclique et la détérioration du comportement dus à la dégradation de rigi-
dité ont été jugées importantes. Cela éventuellement conduit à une grande incertitude dans
les réponses d’une structure. Dans ce contexte, un modèle d’endommagement basé sur la
fatigue hystérétique est développé pour évaluer la performance sismique des ossatures en
acier avec des assemblages boulonnés à plaque d’extrémité. Le modèle développé est un
modèle hystérétique dégradant basé sur l’indicateur de dommage par fatigue oligocyclique.

Une étude expérimentale du comportement d’un assemblage boulonné à plaque d’extré-
mité est réalisée pour analyser les effets du comportement en fatigue oligocyclique et pour
développer un modèle de prédiction de durée de vie. Les essais de fatigue ont été effectués
en utilisant un pot vibrant. Les résultats des essais expérimentaux de fatigue seront utilisés
pour déduire les paramètres de la fatigue qui sont nécessaires pour développer le modèle
hystérétique de l’assemblage boulonné.

L’analyse des dommages sismiques est l’un des problèmes les plus difficiles dans des
structures grandes et complexes, particulièrement celles en ossature avec des assemblages
boulonnés à plaque d’extrémité. L’existence de dommages structuraux dans une structure
conduit à la modification des modes de vibration et les valeurs propres globaux sont généra-
lement sensibles à l’ampleur des dégâts sismiques locaux dans des assemblages boulonnés.
Dans ce travail, une analyse temporelle non-linéaire qui tient compte des modes et des
fréquences non-linéaires a été proposée. Selon cette approche, les modes et les fréquences
non-linéaires peuvent être déterminés par une procédure itérative qui repose sur la méthode
de linéarisation équivalente. L’introduction de la notion des modes non-linéaires a permis
d’étendre la méthode de synthèse modale linéaire aux cas non-linéaires afin d’obtenir la
réponse dynamique des systèmes non-linéaires.

Dans un autre contexte expérimental, cette thèse présente les résultats d’essais sur une
table vibrante. L’objectif des essais expérimentaux est de comprendre le comportement in-
élastique des structures en acier soumis à des charges dynamiques. Par ailleurs, ces essais
sont également destinés à étudier les changements dans les paramètres modaux dus au dé-
veloppement du comportement élasto-plastique et du dommage par fatigue oligocyclique
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des assemblages boulonnés. Une simulation numérique non-linéaire du système est effec-
tuée sur la base du modèle développé et l’approche numérique proposée. Une comparaison
des résultats obtenus à partir de l’analyse numérique et ceux des essais de table vibrante
est présentée. Cependant, l’analyse des dommages pour les ossatures en acier sous exci-
tations sismiques aléatoires exige l’application d’un algorithme adéquat. Un algorithme a
été développé pour évaluer la performance sismique des ossatures en acier. En utilisant
cet algorithme, l’influence de la fatigue oligocyclique sur le comportement des assemblages
boulonnés à plaques d’extrémité peut être étudiée.

Mots Clés :

Assemblage boulonné, ossature en acier, endommagement, fatigue, synthèse modale,
non-linéaire, pot vibrant, table vibrante.
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Abstract

The performance assessment procedure of civil engineering structures subjected to earth-
quakes involves the development of mathematical models and nonlinear dynamic analysis
procedures to estimate seismic responses. The hysteretic behavior of structures was known
to be strongly dependent on the connection model. In the case of cyclic loading, cyclic har-
dening, low cycle fatigue phenomena and deterioration of the behavior due to stiffness
degradation were found to be important. This eventually led to high uncertainty in the res-
ponses of system. In this context, a Fatigue Damage-Based Hysteretic model is developed to
evaluate the seismic performance of steel moment-resisting frames with end-plate connec-
tions. The developed model is a degrading hysteretic model based on the low cycle fatigue
damage index.

An experimental study of the behavior of a end-plate bolted connection is performed for
analyzing the effects of low cycle fatigue behavior and developing a model for predicting
life of end-plate bolted connection. The fatigue tests were conducted using a shaker. The
experimental fatigue results will be used to derive the fatigue parameters that will be used
to develop the hysteretic model of the bolted connection.

Analysis of seismic damage is one of the most challenging problems in large and com-
plex structures, particularly those in steel moment-resisting frame with end-plate bolted
connections. The existence of structural damage in an engineering structure leads to the mo-
dification of vibration modes and global eigenvalues are usually sensitive to the degree of
local damage seismic in bolted connections. In this work, a nonlinear time history analysis
which takes into account nonlinear modes and frequencies was adopted. According to this
approach, the nonlinear modes and frequencies can be determined by an iterative procedure
which based on the method of equivalent linearization. The introduction of the notation of
nonlinear modes permits an extension of the method of linear modal synthesis to nonlinear
cases in order to obtain the dynamic response of nonlinear systems.

In another experimental context, this thesis presents the results from shaking table tests
of a two-story steel frame with end-plate bolted connections. The aim of the experimental
tests is to understand the inelastic behavior of steel frame structures subjected to dynamic
loads. Moreover, the purpose of these tests is also to study the changes in modal parameters
due to the development of elasto-plastic behavior and low cycle fatigue damage in steel
frame connections. A nonlinear numerical simulation of the system is performed based on
the developed model and the proposed numerical approach. A comparison of the results
obtained from numerical analysis and those of shake table testing is presented. However, the
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damage analysis for steel frames under random seismic excitations requires the application
of an adequate algorithm. An algorithm was developed to assess the seismic performance of
steel frames with bolted connections. Using this algorithm, the influence of low cycle fatigue
damage in the behavior of end plate bolted connections can be studied.

Keywords :

Bolted connection, steel frame, damage, fatigue, modal synthesis, nonlinear, shaker, sha-
king table.
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Chapitre 1

Introduction générale et
problématique de la thèse

1.1 Structures métalliques

Les tremblements de terre, leur influence sur les personnes et sur les constructions où
ces personnes habitent et travaillent, l’évaluation et l’interprétation des dommages produits
par les actions sismiques de différentes intensités sont les principales préoccupations de l’in-
génieur de projet, dans les zones sismiques. La dégradation des structures après un tremble-
ment de terre constitue toujours une provocation pour les chercheurs et les ingénieurs, les
poussant à améliorer leurs méthodes de dimensionnement [1].

Les ossatures métalliques sont largement utilisées dans les pays industrialisés et surtout
ceux présentant un risque sismique important. Les structures métalliques en ossature sont
des systèmes structuraux qui offrent de nombreux avantages sur le plan architectural, lais-
sant une large liberté de compartimentation et de définition des espaces (figure 1.1.1).

Ces structures ont généralement une grande capacité à dissiper l’énergie sismique par
le mécanisme d’apparition progressive des rotules plastiques à comportement hystérétiques
stables. Dans les régions affectées par de forts séismes, les ossatures métalliques offrent en
général une bonne capacité de dissipation de l’énergie en raison du comportement duc-
tile hystérétique des éléments constitués par les poutres composant ces ossatures. Il n’est
pas exclu également que des déformations inélastiques cycliques puissent se produire dans
d’autres éléments, par exemple les assemblages.

Après les années 1950, une vaste recherche a été menée dans le domaine des structures
en ossature sous chargement sismique. Ces dernières années, elle est devenue l’un des
types dominant de la construction parasismique de bâtiments. Les structures en ossature
utilisent plusieurs types d’assemblages, y compris boulonnés et soudés. Les assemblages
poutre/poteau par ailes soudées et âme boulonnée à un gousset soudé sur l’aile du poteau
(d’après la norme FEMA 350) [2] et les assemblages boulonnés à plaque d’extrémité sont
deux types d’assemblages le plus couramment utilisés. Les assemblages boulonnés à plaque
d’extrémité sont composés d’une plaque d’acier soudée à l’extrémité d’une section de poutre.

1
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(a) (b)

Figure 1.1.1 – (a) Structure métallique ; (b) Ossatures métalliques

A l’aide des boulons, la poutre avec la plaque à l’extrémité et le poteau peuvent être joints
comme indiqué dans la figure 1.1.2.

Figure 1.1.2 – Assemblage boulonné à plaque d’extrémité

Malheureusement, les tremblements de terre de Northridge et Kobe ont révélé que les
ossatures métalliques conçues suivant les règles de l’art, n’étaient pas aussi performantes
qu’on le croyait et même les dommages recensés reflètent leur vulnérabilité en zone sis-
mique à champ proche. La vulnérabilité des ossatures est apparue lors de ces tremblements
puissants, par des ruines fragiles décelées au niveau des assemblages entre les poutres et les
poteaux [3, 4]. Même en présence de différentes typologies d’assemblage utilisées, la majo-
rité des cas de ruine l’ont été par rupture fragile à partir de fissures amorcées dans la zone
des soudures entre la poutre et le poteau. Avant le séisme de Northridge, les chercheurs pen-
saient que les assemblages poutre/poteau par ailes soudées et âme boulonnée fourniraient
une ductilité suffisante pour supporter la charge sismique importante. Cependant, lors du
séisme de Northridge près de 150 bâtiments en acier ont été gravement endommagés au
niveau des assemblages soudés et plusieurs ont subi des ruptures fragiles. Plusieurs asso-
ciations spécialisées dans la recherche en génie parasismique ont mené de vastes enquêtes
d’analyse en laboratoire pour vérifier ce comportement imprévu de structures (SAC, FEMA,
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ATC) [3, 5, 6, 2].

En conséquence, les modes de défaillance des assemblages ont été classés en plusieurs ca-
tégories basées sur le comportement observé lors de ces enquêtes (FEMA, 2000a) [2, 7]. Une
concentration des contraintes était survenue au joint de soudure et une fatigue oligocyclique
provenant de concentration de contraintes a été observée.

Pour remédier aux défaillances observées, plusieurs méthodes d’assemblage ont été en-
quêtées dans le cadre du projet SAC [3]. L’assemblage boulonné à plaque d’extrémité a fait
l’objet d’une attention particulière parce qu’il a été apte à fournir suffisamment de capacité
de dissipation de l’énergie par sa ductilité et plusieurs autres avantages.

Ensuite, les études expérimentales ont indiqué que les ossatures en acier avec des assem-
blages boulonnés (ossature semi-rigides) peuvent avoir un comportement sismique plus fa-
vorable que des ossatures avec des assemblages soudés (ossatures rigides), en attirant moins
les forces sismiques. Elles peuvent avoir moins de dégâts au cas de séisme. Aussi les détails
d’assemblage pour les ossatures semi-rigides montrent un comportement ductile meilleur
que les assemblages populaires utilisés au cours du tremblement de terre de Northridge.

La rupture fragile à caractère peu ductile au niveau des assemblages soudés poutres-
poteaux a été à l’origine de la plupart des dommages enregistrés. Ceci a mis en défaut
le concept de dimensionnement sismique basé sur la dissipation de l’énergie sismique par
déformation plastique. Plusieurs causes de cette rupture fragile ont été cataloguées. Les
principales sont les dispositions constructives non adéquates des assemblages soudés et la
réduction de la ductilité locale au niveau de l’assemblage poteau-poutre.

L’une des principales raisons de la rupture instantanée de l’assemblage a été la rup-
ture par fatigue oligocyclique. Les concentrations de contrainte peuvent entraîner de la fa-
tigue oligocyclique après seulement quelques cycles de déformation plastique modérée. Le
concept de la fatigue oligocyclique (Low Cycle Fatigue LCF) est originaire de la recherche
en mécanique sur rupture fragile à la température élevée et les navires à haute pression sous
charge cyclique (Coffin, 1954) [8]. Il a été développé non seulement pour expliquer le com-
portement observé des éléments mécaniques, mais aussi pour prédire l’accumulation des
dommages. Ce concept a été appliqué à la conception des ossatures en acier dans les années
1970 et plusieurs études ont été menées pour étudier l’effet de la fatigue oligocyclique sur
le comportement des assemblages sous chargement cycliques [9, 10, 11, 12, 13]. Bien que la
recherche sur le comportement des assemblages boulonnés à plaque d’extrémité sous char-
gement cyclique ait été effectuée, très peu d’informations sur le comportement en fatigue
oligocyclique est disponible.

1.2 Evolution en Génie Parasismique

Le génie parasismique est la branche de l’art de l’ingénierie qui traite de l’impact des
séismes sur les structures et les moyens de les réduire. Chaque tremblement de terre ma-
jeur amène son lot de dévastations. Ces images de désolations interpellent directement les
constructeurs. Quels sont les moyens d’éviter, ou au moins de limiter, les dégâts de la catas-
trophe provoqués par les secousses sismiques ? Quelles sont les erreurs à ne pas commettre ?
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Bien que le comportement sismique réel des structures soit complexe, des réponses simples
à ces questions existent. Comme il n’est pas possible d’agir sur la cause, la construction
parasismique constitue le principal et meilleur moyen de réduire les dégâts sismiques [14].

Bien que le pouvoir destructeur des séismes soit connu depuis la nuit des temps, des
moyens efficaces de prévention sismique pour les bâtiments n’ont été développés que récem-
ment. La première mesure parasismique remonte au moins à l’époque de la Grèce antique
où des temples ont été construits sur une couche de sable pour isoler les édifices du sous-sol.
De nos jours, l’ingénieur dispose de méthodes permettant de garantir un comportement fa-
vorable des structures face aux séismes. Ces méthodes considèrent les spécificités de l’action
des tremblements de terre et tirent parti des particularités de la réponse sismique des struc-
tures. Le premier objectif de la construction parasismique consiste à éviter l’effondrement
des bâtiments pour sauver les vies humains. En ce qui concerne les bâtiments nouveaux, les
moyens pour atteindre cet objectif sont connus et ils concernent principalement la concep-
tion de la structure et les détails constructifs.

L’une des méthodes modernes de conception parasismique est le dimensionnement en
capacité Performance-Based Design. Cette méthode évite de manière élégante la difficulté du
comportement sismique complexe des structures. Au lieu de se focaliser sur les sollicitations,
dont la détermination reste très imprécise, il se base sur la capacité de la structure en visant
à lui conférer les aptitudes nécessaires à supporter favorablement les sollicitations sismiques
par la dissipation de l’énergie sous forme de déformations plastiques. La méthode vise en
premier lieu à garantir un comportement ductile adéquat de la structure.

Dans le cas des structures en acier, l’ingénieur choisit les endroits où les déformations
plastiques doivent se concentrer (zones plastiques) en cas de séisme. Normalement le mé-
canisme avec des rotules plastiques dans les poutres permet un déplacement horizontal au
sommet de l’ossature avec des rotations plus faibles que si les rotules se forment dans les
poteaux. Dans cette manière une hiérarchie claire, qui prévient les plastifications et garantit
un comportement sismique favorable de la structure, est établit.

1.2.1 Dimensionnement en capacité

Le terme dimensionnement en capacité (Performance-Based Design), actuellement utilisé,
a des multiples définitions. Il est utilisé les codes de construction pour se référer à une
approche de conception qui répond à la sécurité des personnes et aux intentions de perfor-
mance des bâtiments, tout en fournissant aux concepteurs et aux agents du bâtiment une
manière plus systématique pour faire un choix de conception. Ce concept, fondé sur la per-
formance de conception parasismique facilite l’innovation et fait qu’il est plus facile pour les
concepteurs de proposer des nouveaux systèmes de construction qui ne soient pas couverts
par les dispositions du code existant ou d’étendre l’utilisation des systèmes existants au-delà
des limitations du code.

La conception basée sur la performance (dimensionnement en capacité) est également
utilisée pour se référer à une approche de conception qui identifie et sélectionne un niveau
de performance parmi plusieurs niveaux de performance. D’un point de vue technique, la
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conception basée sur la performance a une autre définition. C’est une approche de concep-
tion qui fournit aux concepteurs des outils pour atteindre avec certitude les objectifs de
performance spécifiques, telles que les comportements probables d’une structure.

La communauté internationale de génie parasismique a mobilisé dans le but de dévelop-
per des méthodes de conception parasismique de bâtiments fondées sur leurs performances.
Tel que défini par l’Association des ingénieurs des structures de Californie SEAOC, dans
leur rapport Vision 2000 (SEAOC, 1988) [15], l’objectif du domaine du génie parasismique
fondé sur la notion de performance est de fournir des méthodes de conception, de construc-
tion et d’entretien des bâtiments, tels que ils soient capables de fournir des performances
prévisibles lorsqu’ils sont touchés par les tremblements de terre. Tel qu’il est utilisé ici, la
performance est mesurée en termes de montant des dommages subis par un bâtiment, lors-
qu’ils sont touchés par le mouvement du sol, et les effets de ces dommages à l’issue du
tremblement de terre. Le concept ne se limite pas aux seuls bâtiments, mais il est générale-
ment applicable à toutes les structures et leur charge des éléments non structuraux et leur
contenu. Bien que le cadre proposé par les codes européens (EC8) et américains (FEMA,
SAC) traite de manière appropriée tous les aspects du génie parasismique basé sur la notion
de performance, y compris l’aspect structurelle et non-structurelle, l’assurance de la qualité
de la construction et l’entretien de renforcement de l’intégrité tout au long de son cycle
de vie, notre thèse se concentre sur les aspects de la conception structurelle du problème.
Le concept basé sur la performance implique la définition des plusieurs niveaux de perfor-
mance, qui devraient être atteints, ou du moins ne pas être dépassés, lorsque la structure est
soumise à secousse sismique d’intensité spécifiée.

La plupart des règlements modernes en ingénierie sismique a fait apparaître le besoin
de définir l’état d’une structure lors de sa réponse à une excitation sismique par un niveau
de performance dont la signification proche des états limites ultimes ou des charges de
service d’utilisation, est largement répandue en France comme à l’étranger. Mais l’extension
de l’exigence sécuritaire aux bâtiments existants a nécessité entre autres la définition de
niveaux de performance. Ceux-ci permettent de différencier plus clairement la multitude de
réponses possibles d’une structure à laquelle on attribue une fonction ou encore les différents
états possibles d’une structure du point de vue fonctionnel, que la simple distinction entre
un état limite de service et un état limite ultime [16].

Cette évolution de la définition d’un état limite vers celle d’un niveau de performance
a traduit le besoin des ingénieurs de mieux cerner l’état d’une structure lors de sa réponse
globale à un séisme et d’autre part la nécessité de définir des degrés d’endommagements
progressifs reliés à la fonction d’une installation, utiles notamment dans une démarche de
diagnostic sismique. Le FEMA 356 en 2000 [7], destiné à la réhabilitation sismique des bâti-
ments existants, définit par exemple, quatre niveaux de performance correspondant à l’en-
dommagement attendu après un séisme :

• Operational : Les fonctions du bâtiment restent opérationnelles ; les dommages
sont insignifiants.
• Immediate Occupency : Le bâtiment reste sûr et habitable : les réparations sont

mineures.
• Life Safety : La structure reste stable avec une marge de sécurité confortable ;
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les dommages sont non structuraux et restent localisés.
• Collapse Prevention : Le bâtiment ne s’effondre pas ; les dommages ne sont pas

limités.

Pour répondre â l’exigence sécuritaire susmentionnée, ces niveaux de performance sont mis
en perspective avec un niveau d’aléa. Le choix du niveau de performance acceptable associé
à celui d’un aléa, qui prend en compte des facteurs politiques, sociaux et économiques, peut
s’appliquer aussi bien pour la conception d’un nouveau bâtiment que pour le diagnostic
d’une installation existante et constitue le fondement même d’une politique de prévention
sismique.

Performance inacceptable
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Figure 1.2.3 – Matrice de performance

Dans l’Eurocode 8 (EC8), l’aléa sismique vibratoire est défini de façon probabiliste par
un niveau d’accélération du sol associé à une période de retour [17]. Le EC8 relie les ob-
jectifs à différents niveaux d’agression (voir la figure 1.2.3). Les objectifs énoncés ci-dessus
sont traduits dans le code EC8-1 relative aux nouvelles constructions par les prescriptions
suivantes mettant en avant des couples constitués d’un niveau d’action sismique associé à
un objectif de comportement [18] :

• Prescription de non-effondrement : la structure doit être conçue et construite
pour résister, sans effondrement local ou global, à un séisme dont le niveau
d’agression correspond à une probabilité de dépassement sur 50 ans détermi-
née par l’Autorité Nationale (en principe 10%, ce qui correspond à une période
de retour de 475 ans). C’est l’action sismique de référence. La structure doit en
outre, après cet événement, conserver une capacité de résistance résiduelle no-
table (notamment vis-à-vis des charges permanentes, pour pouvoir résister à
une réplique). Ainsi que, la structure doit être conçue pour résister à l’état li-
mite à un séisme dont le niveau d’agression correspond à une probabilité de
dépassement 2% sur 50 ans déterminée par l’Autorité Nationale (ce qui corres-
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pond à une période de retour de 2475 ans).
• Prescription de limitation de dommage : la structure doit être conçue et construite

de telle sorte que, sous l’effet d’un séisme de probabilité d’occurrence plus
grande que le séisme de référence, la structure ne subisse pas de dommages
dont le coût de réparation serait élevé en considération du coût de la struc-
ture elle-même ou qui limiterait son utilisation normale. Le niveau de séisme
visé correspond à une probabilité de dépassement sur 50 ans fixée par l’Auto-
rité Nationale (en principe 50%, soit une période de retour de 100 ans). Pour
simplifier la tâche du concepteur, cette action sismique peut être déduite de
l’action sismique de référence par une simple affinité, ce qui est admis dans le
cas des bâtiments neufs.

Ces trois niveaux d’objectif dans le code EC8 correspondent aux trois niveaux de perfor-
mance qui sont : (i) Limitation de dommage : Occasionnel (100 ans) (ii) Dommage modéré :
Rare (475 ans) (iii) Dommage sévère : Très rare (2475 ans).

1.3 Caractéristique d’assemblage boulonné

Fondamentalement, un assemblage poutre-poteau peut être identifié par la compréhen-
sion des caractéristiques comportementales de l’assemblage. Idéalement, ces caractéristiques
comportementales peuvent être représentées par une relation entre le moment et la rotation
de l’élément connecté. Cette relation est utile et importante et elle peut être illustrée par
une courbe appelée la courbe Moment-Rotation (M-θ). La figure 1.3.4 montre une courbe
typique moment-rotation pour un assemblage boulonné tandis que la figure montre les li-
mites en déformation pour un assemblage boulonné à travers un moment arbitraire. Basé
sur la courbe Moment-Rotation, un assemblage peut être classé généralement en trois para-
mètres qui caractérisent la courbe de comportement d’un assemblage. Ils sont la résistance
au moment, la rigidité initiale en rotation, et la capacité en rotation (ductilité).

1.3.1 Résistance

En ce qui concerne la résistance, un assemblage peut être classé comme assemblage à
résistance totale ou à résistance partielle. Un assemblage est classé à résistance complète,
lorsque la résistance de l’assemblage est au moins égale à celle de l’élément attaché (la
poutre). Dans ce cas, nous cherchons à former une rotule plastique dans l’élément, et non
dans l’assemblage. La figure 1.3.5 montre la classification d’un assemblage par la résistance
qui repose sur le moment-rotation pour six types de courbes typiques d’assemblages. Dans le
cas où la capacité de rotation serait limitée (cas 1 de la figure 1.3.5) et aussi pour tenir compte
du caractère aléatoire de la limite d’élasticité réelle des zones dissipatives, une réserve de
résistance est demandée par plusieurs normalisations sismiques.

Un assemblage est classé à résistance partielle dans le cas contraire, lorsque la résistance
de l’assemblage est plus faible que celle de la poutre (cas 5 et 6 de la figure 1.3.5). Dans ce
cas, la plastification va se produire dans l’assemblage. Pour ce type d’assemblage, une ca-
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Figure 1.3.4 – Les caractéristiques comportementales d’un assemblage et la courbe moment-
rotation

pacité de rotation suffisante est absolument nécessaire puisque l’essentiel des déformations
inélastiques se trouve localisé dans l’assemblage.
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Figure 1.3.5 – Classification d’un assemblage par la résistance

1.3.2 Rigidité

La rigidité initiale d’un assemblage caractérise sa réponse élastique et peut influencer
d’une manière significative la réponse en déformation de la structure entière. L’Eurocode
3 [19] est la seule norme qui offre une classification pratique des assemblages du point de
vue de leur rigidité initiale. Selon l’Eurocode 3, un assemblage de type poutre-poteau peut
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être classé en fonction de sa rigidité en rotation comme : un assemblage de type articulé, un
assemblage rigide ou un assemblage semi-rigide. Le critère de classification en rigidité est

Moment

Rotation

Assemblage articulé : 

Rint < 0.5EIp/Lp

Assemblage semi-rigide : 

0.5EIp/Lp < Rint < 25EIp/Lp

Assemblage rigide : 

 Rint  > 25EIp/Lp

Figure 1.3.6 – Classification d’un assemblage par la rigidité

précisé sur la figure 1.3.6. Un assemblage de type poutre-poteau peut être considéré de type
articulé si sa rigidité initiale en rotation satisfait la condition : Rint < 0.5EIp/Lp. D’autre
part, un assemblage poutre-poteau dans une structure, peut être considéré rigide par rap-
port à la poutre attachée si la rigidité initiale en rotation Rint satisfait la condition suivante :
Rint > 25EIp/Lp. Par contre, un assemblage qui ne répond pas au critère des assemblages
rigides, ni à celui des assemblages de type articulé, doit être considéré comme un assem-
blage semi-rigide 0.5EIp/Lp 6 Rint < 25EIp/Lp. Les assemblages semi-rigides conduisent
nécessairement à une interaction entre les déformations des assemblages et les efforts dans
les éléments, interaction qu’il convient de prévoir en tenant compte de la courbe de calcul
moment-rotation des assemblages. Les assemblages semi-rigides doivent être capables de
transmettre les forces et les moments de flexion jusqu’à l’état ultime de la structure.

1.3.3 Ductilité

La ductilité représente la capacité d’un élément à se déformer dans le domaine plastique
sous une augmentation très faible de l’effort appliqué à l’élément (figure 1.3.7). La ductilité
intervient au niveau du matériau, des sections des éléments, des éléments structuraux et des
assemblages.

Il est toujours recommandé de concevoir et de détailler l’assemblage de telle façon qu’une
rupture fragile suite à une surcharge, puisse être évitée, par exemple lorsque les efforts réels
ont été sous-estimés. Un comportement ductile dans l’assemblage est donc souhaitable. La
ductilité est souvent chiffrée à l’aide d’un facteur de ductilité, qui indique la relation entre la
déformation à l’état limite ultime et la déformation à la fin de la phase élastique. Le facteur
de ductilité en rotation µ peut être présenté par l’équation suivante :

µ =
θu

θy
(1.1)
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où θu est la valeur ultime de la rotation et θy est la rotation élastique de l’assemblage
boulonné (voir la figure 1.3.4).
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63

Figure 1.3.7 – Classification d’un assemblage par la ductilité

Dans le cas d’une surcharge, un assemblage ductile atteindra la limite élastique et se
transformera de façon plastique. La déformation plastique diminuera les forces agissantes
et créera un nouvel état d’équilibre. Il en résulte une grande déformation, mais la capacité
de transmission des efforts est gardée intacte, ce qui permet d’éviter une rupture fragile
dans les zones avoisinantes de l’assemblage. En outre, ces grandes déformations avertissent
de l’existence d’un problème.

La ductilité des assemblages dépend en priorité de la ductilité des composants qui les
constituent : la platine d’extrémité, les boulons, les raidisseurs, les soudures, etc. Dans la
dernière décennie, nombreux travaux ont été réalisés afin de comprendre le comportement
ductile des assemblages. Cependant, la capacité de rotation reste toujours une caractéristique
difficile à évaluer, à cause du grand nombre de paramètres dont elle dépend.

Pour cette raison, dans les normalisations sismiques, la plupart des exigences concernant
la ductilité sont axées sur certains critères minimaux de rotation ultime résultant d’essais
expérimentaux effectués sur des spécimens similaires à ceux des structures calculées.

1.4 Comportement d’assemblage boulonné dans la structure

globale

Depuis le tremblement de terre de 1994 à Northridge, des recherches approfondies sur
la réponse sismique et la performance des différents types d’assemblage ont été effectuées.
Les grandes variations dans la capacité observée par les essais expérimentaux sont probable-
ment dues à différents mécanismes de plastification et modes de défaillance. En tant que tel,
des grandes variations de résistance et de ductilité peuvent conduire à des difficultés dans
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la modélisation du comportement cyclique. En particulier, le comportement plastique des
composants qui affecte de marinière significative le comportement cyclique. Par conséquent,
la distinction entre l’énergie dissipative et l’énergie non-dissipative des composants entraîne
dans la conception d’assemblages la distinction entre des mécanismes ductiles et des mé-
canismes fragiles. Il est également important de donner une résistance suffisante pour les
composants qui sont susceptibles de présenter une rupture fragile.

Krawinkler et al. [20] ont conclu que les assemblages en acier ont été bien adaptés pour le
comportement inélastique cyclique, comme ce serait survenu lors d’un événement sismique.
Les cycles d’hystérésis résultant des essais ont été stables et reproductibles, montrant une
bonne capacité de dissipation d’énergie, supérieure à ce qui était attendu d’un tremblement
de terre et prouvant que l’acier de construction a été un bon matériel pour le chargement
inverse répété. Les chercheurs ont recommandé que des liens faibles doit être évités dans les
assemblages, en recommandant que chaque élément devrait être en mesure de développer
son élasticité. Les chercheurs recommandent que les poutres doivent avoir une capacité de
rotation de 0, 03 radian, y compris les déformations élastiques et plastiques.

Dans le cas des assemblages avec plaque à l’extrémité, les déformations en flexion de la
plaque d’extrémité et les déformations axiales des boulons peuvent contribuer à la dissipa-
tion d’énergie sous chargement cyclique (voir la figure 1.4.8 et le tableau 1.4.1). Les boucles
d’hystérésis moment-rotation des tests cycliques ont indiqué qu’elles pouvaient être des
sources utiles de dissipation d’énergie dans une ossature en acier semi-rigide. Les boucles
d’hystérésis ont montré un pincement, une réduction de la rigidité quand les cycles se pour-
suivent, et une réduction de la résistance sous charge cyclique. En particulier, il a été observé
dans les expériences passées que la ductilité est très faible après la rupture des boulons. Si
la plaque est rigidifiée, elle peut conduire à très bonne capacité de dissipation d’énergie.
Par conséquent, l’épaisseur de la plaque d’extrémité et le diamètre des boulons sont les
paramètres de conception très importants pour l’assemblage.

Enfin, nous pouvons dire que en raison de la complexité topologique des assemblages
et d’un grand nombre de mécanismes de comportement possible (voir la figure 1.4.8), le
comportement cyclique peut varier de manière significative même dans le même type d’as-
semblage. Le développement de séquences des mécanismes de rendement peut aussi affecter
la capacité de rotation d’assemblages en raison de l’interaction entre les composants. Les va-
leurs de rigidité initiale, de moments maximum, et de rotations ultimes ont été donnés pour
chaque spécimen, y compris les boucles d’hystérésis completes. Les cycles d’hystérésis af-
fichent des différents niveaux de dégradation, résultant de glissement des boulons et des
déformations plastiques au niveau les trous de boulons, ainsi que la dégradation de la rigi-
dité. Les modes de défaillance pour les assemblages ont été la rotation excessive causée par
la plaque ou la rupture de boulons. Toutes les boucles d’hystérésis de dissipation d’énergie
ont des caractéristiques correspondant à un comportement inélastique stable. Les modes de
défaillance typique signalés pour l’assemblage ont été la rupture de boulons ou la rupture
de la plaque d’extrémité (voir la figure 1.4.8). Les ingénieurs en génie parasismique four-
nissent des arguments pour les utilisations des assemblages boulonnés à plaque d’extrémité
dans les ossatures en acier, montrant des modes de défaillance ductiles, des caractéristiques
de dissipation d’énergie, et un hystérésis stable des assemblages dans une ossature. De fait
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de la difficulté des comportements cycliques des assemblages boulonnés, leur modélisation
est difficile.

l
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Figure 1.4.8 – Mécanismes de comportement d’un assemblage boulonné à plaque d’extrémité
( voir le tableau 1.4.1 por les références de a à l )

Contrainte Référence Elément ou Zone

a Tension du boulon

b Flexion de la plaque à l’extrémité

c Flexion de la semelle de poteau

Tension d Tension de la soudure plaque/semelle

e Tension de l’âme de poteau

f Tension de la soudure plaque/âme de poutre

Cisaillement horizontal g Cisaillement de l’âme de poteau

Compression h Compression de l’âme de poteau

k Compression de la soudure plaque/semelle

Cisaillement vertical j Cisaillement de la soudure plaque/âme de poutre

l Cisaillement du boulon

Tableau 1.4.1 – Références de mécanismes de comportement d’un assemblage boulonné à
plaque d’extrémité
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1.5 Problématique et plan de la thèse

Dans cette introduction générale, nous avons essayé de relever quelques aspects impor-
tants pour les structures métalliques en ossature, concernant leur construction parasismique
et leur comportement sous des excitations sismiques. La conception parasismique de struc-
tures repose généralement sur la prévision d’une ductilité adéquate de la structure et une
répartition sécurisée pour la charge de gravité dans une forme structurelle éprouvée et stable.
La construction conventionnelle fournit une ductilité grâce à la dissipation d’énergie par hys-
térésis résultant de la déformation inélastique au sein des membres et des assemblages de la
structure. Une telle action inélastique cause des dommages et si elle dure assez longtemps,
les effets cumulatifs peuvent épuiser la capacité ductile conduisant à la rupture.

Un grand effort a été fait pour améliorer les méthodes de conception parasismique dans
le but non seulement d’éviter un effondrement en raison d’un séisme destructeur, mais égale-
ment de limiter les dommages en raison d’un tremblement de terre modéré. En outre, la nou-
velle philosophie de conception tend à utiliser plusieurs niveaux probabilistes de critères de
performance et à remplacer complètement l’ancienne approche de force. Cependant, la mise
en oeuvre de tous ces nouveaux concepts exige la définition et le développement d’indica-
teurs efficaces de dommages. L’analyse des dommages nécessite l’introduction des modèles
efficaces, capables de décrire le comportement réel des éléments de la structure (surtout les
assemblages). C’est la raison pour laquelle la prévention et la connaissance du comporte-
ment de ces ouvrages et de leurs éléments sont indispensables. Dans ce regard, l’objectif
général de la présente thèse est de développer un modèle robuste de l’assemblage boulonné
capable de prédire son comportement réel. Un autre objectif particulier de ce travail est
d’améliorer l’analyse non-linéaire des structures dynamiques tout en prenant en compte les
non-linéarités engendrées par la dégradation des modes propres et des fréquences propres
des structures endommagées.

Dans le cadre de notre thèse, un modèle de l’assemblage boulonné à plaque d’extrémité
a été développé pour évaluer le comportement sismique des ossatures en acier. Le modèle
est un modèle hystérétique dégradant basé sur l’indicateur d’endommagement par fatigue
oligocyclique. Dans le but d’étudier et d’évaluer le comportement sismique des structures
métalliques en ossature, un algorithme a été développé et il peut être utilisé pour caractériser
le comportement non-linéaire de ce type de structure sous sollicitation sismique.

Le travail de thèse est développé en cinq chapitres :

• Dans le cadre du Chapitre 2, nous allons présenter une synthèse bibliographique sur
le comportement sismique des assemblages boulonnés fréquemment utilisés dans la
construction parasismique des structures métalliques, en particulier sur l’endomma-
gement de l’assemblage boulonné par fatigue oligocyclique sous des diverses charges
transversales et axiales. Plusieurs approches de modélisation du comportement hysté-
rétique de l’assemblage boulonné à plaque d’extrémité seront présentées et les modèles
numériques seront discutés. L’objectif est de clarifier les différentes approches et mé-
thodes et de proposer différentes formulations. Enfin, les indicateurs de quantification
de dommage sismique des éléments de la structure seront analysés dans la dernière
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partie de ce chapitre. Leurs approches peuvent être basées sur la variation de la ri-
gidité structurelle, de la masse ou de l’amortissement à la suite de dommages. Les
indicateurs proposés dans la littérature scientifique sont nombreux et peuvent être dé-
finis pour chaque élément de structure. Chacun de ces indicateurs pourrait donner des
informations utiles sur les dommages structurels, tenant compte des hypothèses sous-
jacentes et les limites introduites par leurs développeurs. Une étude expérimentale
sera faite dans un premier temps sur un assemblage boulonné à plaque d’extrémité
(Chapitre 3) et dans un deuxième temps sur une ossature métallique à deux étages
dont les assemblages sont identiques à ceux testés précédemment (Chapitre 4).
• Le Chapitre 3 de la thèse est consacré à l’étude de la fatigue vibratoire du modèle

de l’assemblage boulonné à plaque d’extrémité. L’objectif de ce travail expérimental
est d’examiner les effets de fatigue oligocyclique sur le comportement de l’assemblage
boulonné et de développer un modèle de prévision de la durée de vie de l’assem-
blage boulonné à plaque d’extrémité soumis à des charges dynamiques. Le travail a
aussi pour but d’identifier expérimentalement la courbe S-N de l’endommagement de
l’assemblage boulonné à l’aide des essais de fatigue en flexions répétées sur des as-
semblages à échelle réelle. Nous présenterons le banc d’essai de fatigue vibratoire de
l’assemblage boulonné. Ensuite, nous aborderons le modèle proposé de prévision de
la durée de vie de l’assemblage boulonné à plaque d’extrémité soumis à des charges
dynamiques basé sur la loi Manson-Coffin. Nous déterminerons également, à l’aide de
ces résultats expérimentaux, les paramètres de fatigue oligocycliques dans le cadre de
la prévision de la durée de vie. Ces paramètres seront utilisés dans le chapitre suivant
pour calculer un indicateur du dommage accumulé dans les assemblages en fatigue
oligocyclique. Enfin, nous comparerons nos résultats d’essais aux résultats d’autres
essais effectués sur des assemblages boulonnés, publiés en littérature.
• Le Chapitre 4 présente la théorie permettant de développer le modèle hystérétique

basé sur le principe de l’endommagement d’assemblage boulonné à plaque d’extré-
mité. Deux indicateurs de dommages utilisés dans le cadre de la thèse, pour calculer
les dommages au niveau de l’assemblage boulonné seront présentés et ainsi le principe
qui permet de coupler ces deux indicateurs.
Des essais ont été effectués à pleine échelle sur une ossature métallique à deux étages
et une baie. La structure testée se compose de deux poteaux, de deux poutres et des
assemblages boulonnés poutre-poteau. Les objectifs de ces essais étaient de valider le
modèle développé et de comprendre la réponse non-linéaire de la structure, en tenant
compte des effets de fatigue oligocyclique. Les résultats montrent que ce modèle peut
bien reproduire la réponse des assemblages boulonnés. Pour l’approche numérique,
une analyse non-linéaire des structures en ossature sera faite en utilisant une approche
basée sur des processus itératifs pour prendre en considération les fréquences et les
modes propres non-linéaire. La comparaison entre les résultats expérimentaux et nu-
mériques montrent qu’il était possible de prédire correctement avec ce type de modèle
le comportement inélastique des structures en ossatures, incluant le phénomène de
fatigue observé sous chargement cyclique.
En deuxième partie, un algorithme utilisé dans le cadre de notre travail pour faire une
analyse non-linéaire modale des structures en ossature soumises à des excitations sis-
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miques, sera détaillé. Cet algorithme a pour objectif d’adapter l’utilisation du modèle
à l’analyse dynamique des structures sous chargements sismiques réels. Des exemples
d’application avec ce type de modèle seront présentés. Ils concernent la modélisation
et l’analyse modale non-linéaire des ossatures en acier avec des assemblages boulonnés
à plaque d’extrémité soumis à des chargements sismiques.
• Dans le dernier Chapitre 5, une étude sur la fragilité des ossatures métalliques sera

effectuée. Ce chapitre fait le lien avec la vulnérabilité sismique en tenant compte de l’as-
pect probabiliste dans le signal sismique. Nous présenterons les méthodes existantes
pour évaluer la vulnérabilité sismique des structures en ossature. Une méthode sim-
plifiée sera appliquée pour tracer les courbes de fragilité d’une ossature en acier. Pour
évaluer la vulnérabilité, nous aborderons le concept de courbe de fragilité, qui donne
la probabilité pour une structure ou élément de la structure de dépasser un état de
dommage donné. Le critère de défaillance concernant l’état limite est le dépassement
d’un seuil critique pour le déplacement horizontal relatif entre les étages. Une étude
paramétrique sur l’influence de l’incertitude dans une analyse de la fragilité sera aussi
réalisée. Ensuite, les courbes de fragilité de l’ossature seront tracées pour un premier
cas d’analyse avec le modèle développé dans le Chapitre 4 et pour un cas d’analyse
avec un modèle hystérétique largement utilisé en littérature.

Le présent document termine avec les conclusions générales et les différentes perspectives
possibles.
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Chapitre 2

Phénomènes d’endommagement d’un
assemblage boulonné

2.1 Introduction

Le problème des dommages, notamment dus à l’excitation sismique est toujours un
défi pour l’ingénieur et les chercheurs. Pour comprendre les dommages dans l’assemblage
boulonné, les chercheurs distinguent entre deux phénomènes de dommages :

• Les dommages dus à des phénomènes de comportement élasto-plastique de
l’assemblage boulonné en raison des efforts sismiques répétées. Les forces de
tremblement de terre provoquent des déformations inélastiques dans les com-
posants d’assemblage boulonné [21]. L’accumulation des déformations plas-
tiques est un phénomène de plasticité cyclique. Les déformations plastiques
de la plaque d’extrémité, dans les boulons et les semelles de poutres et de po-
teaux peuvent modifier les propriétés mécaniques de l’assemblage boulonné
comme la résistance et la rigidité [22]. D’après les résultats des tests de nom-
breux laboratoires, tous les assemblages ont un comportement non-linéaire,
même aux niveaux de charges auxquelles les assemblages boulonnés ont été
dimensionnés. Les expériences ont montré la dégradation des forces de serrage
dans chaque cycle de chargement appliqué à l’assemblage. Il est apparu que la
force de serrage combinée avec d’autres charges appliquées sur l’assemblage a
été suffisante pour produire la plastification du boulon [23].

• Le dommage causé par la fatigue oligocyclique. Ce type de fatigue cause des
dommages progressifs et cumulatifs dans la raideur de l’assemblage boulonné
[24]. En raison de la concentration des contraintes, des fissures peuvent appa-
raître dans les soudures qui sont caractérisé par les différentes étapes de la
propagation des micro-macro fissures et la rupture finale [12]. En outre, les
boulons peuvent se desserrer au fil du temps à cause de micro-macro glisse-
ment dans le boulon-écrou et les plaques assemblées [25, 26].

17
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Les phénomènes d’endommagement, de comportement élasto-plastique et de la fatigue
oligocyclique dus à un chargement cyclique, peuvent se produire simultanément dans le
régime de fatigue à faible nombre de cycles [27, 28]. Il y a une forte interaction entre les
deux phénomènes et une séparation des processus de dommages est impossible [29]. En
outre, chaque phénomène est caractérisé par différents aspects. Selon Weib et al. [27], la
rupture en fatigue dans les régimes à faible nombre de cycles est caractérisée par la plasticité.
Le phénomène de plasticité cyclique peut accélérer la détérioration en fatigue ou même
agir en tant que mécanisme de rupture elle-même. La combinaison des deux phénomènes
d’endommagement et de leur interaction est d’un intérêt particulier.

Dans le cadre de ce chapitre, nous allons présenter les différents travaux bibliographiques
effectués sur les assemblages boulonnés pour bien comprendre les deux phénomènes de
dommages qui causent la rupture de l’assemblage. Les modèles et lois qui caractérisent les
deux phénomènes de dommages seront ainsi présentés en détail.

Finalement, les différentes approches de quantification de dommages seront présentées
dans la dernière partie de ce chapitre. Ces approches ont été développées pour fournir des
prévisions fiables de l’état d’une structure endommagée et déterminer un indicateur de
dommage au niveau de la structure.

2.2 Endommagement par fatigue vibratoire d’un assemblage

boulonné

2.2.1 Serrage du boulon

Avant tout, nous donnons tout d’abord quelques définitions pour des ensembles de bou-
lons [30] :

• Vis : pièce constituée d’une tige filetée, avec ou sans tête, mais comportant un
dispositif d’immobilisation ou d’entraînement.

• Boulon : ensemble constitué d’une vis à tête et d’un écrou qui se destine norma-
lement à assurer un serrage entre la face d’appui de la tête et celle de l’écrou.

• Écrou : pièce taraudée comportant un dispositif d’entraînement et destinée à
être vissée à l’extrémité libre d’une vis pour constituer un boulon.

• Noyau : partie cylindrique de la tige d’une vis qui n’a pas été entamée par le
filetage.

Les liaisons filetées sont généralement employées dans les assemblages car elles offrent des
avantages comme la capacité de développer une force d’encastrement. La force d’encastre-
ment dans un boulon est généralement développée en tournant l’écrou engagé qui se déplace
contre un composant maintenu et cause une élongation axiale dans le boulon. La force d’en-
castrement obtenue est une fonction de la raideur de l’assemblage et de l’élongation axiale
d’un boulon.

Pour réaliser un assemblage boulonné, nous appliquons en général à l’écrou (ou à la
tête de la vis) un couple moteur de serrage (FC) à l’aide d’une clé dynamométrique (voir la
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FC

FN

FN

Figure 2.2.1 – Détermination du couple de serrage

figure 2.2.1). Le couple résistant égal et de signe contraire résulte des actions sur l’écrou, des
forces de contact, des filets de la vis et des pièces assemblées (ou de la rondelle).

Pour calculer le couple de serrage, nous pouvons utiliser la formule proposée par Guillot
[30] qui peut être écrite :

FC = FC1
+ FC2

(2.1)

avec :

- FC1
couple dû aux forces de contact des filets de la vis sur l’écrou.

- FC2
couple dû aux forces de contact de la pièce (ou de la rondelle) sur l’écrou.

Nous pouvons utiliser couramment l’expression suivante [31] :

FC1
= FNrmtan(α+ϕ1) (2.2)

avec :

- FN force de serrage des pièces.

- rm rayon moyen du filet.

- α angle moyen de l’hélice (voir la figure 2.2.2).

- ϕ1 angle de frottement fictif tel que tanϕ1 = µ1 = µ/cosβ.

- µ coefficient de frottement vis/écrou.

- β demi-angle au sommet du filet de vis.

Pour l’expression de FC2
, nous avons :

FC2
= FNrmµ2 (2.3)

avec :

- µ2 coefficient de frottement pièce (ou rondelle)/écrou.

- ρm = 2
3

ρ3
2−ρ3

1

ρ2
2−ρ2

1
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Figure 2.2.2 – Définition du filet : calcul du couple FC1
(figure extraite de Guillot [30])

Figure 2.2.3 – Calcul du couple de frottement FC2
(figure extraite de Guillot [30])

- ρ1 et ρ2 sont des rayons limites de la surface d’appui de l’écrou (voir la figure 2.2.3).

Le couple de serrage s’exprime donc sous la forme suivante :

FC = FNrmtan(α+ϕ1) + FNrmµ2 (2.4)

En exprimant que les angles α et ϕ1 sont petits et en introduisant le pas du filetage P et
le diamètre sur flancs d2, avec P = πd2, nous obtenons l’expression :

FC = FN(
P

π
+ µ1rm + µ2ρm) (2.5)

qui correspond les trois composantes du couple de serrage :
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Traitement de surface Coefficient de frottement

Vis Écrou Non-huilé Huilé Graissé au MoS2

phosphaté néant 0.10 à 0.11 0.10 à 0.11 0.10 à 0.11

électrozingué néant 0.13 à 0.18 0.13 à 0.17 0.10 à 0.11

électrozingué électrozingué 0.13 à 0.18 0.14 à 0.19 0.10 à 0.11

cadmiée néant 0.08 à 0.12 0.08 à 0.11 0.10 à 0.11

cadmiée néant 0.08 à 0.12 0.10 à 0.15 0.10 à 0.11

Tableau 2.2.1 – Valeurs usuelles des coefficients de frottement µ

Moyens de serrage Incertitude sur le couple

Clé dynamométrique dans les deux tiers supérieurs de l’échelle ± 10%

Visseuses rotatives avec étalonnage ± 15%

Clé à choc avec étalonnage spécifique et adaptation de rigidité ± 25%

Clé à fourche ou clé à choc sans étalonnage spécifique (clé à main) ± 40%

Tableau 2.2.2 – Ordre de grandeur des dispersions de couple obtenues en fabrication avec
des moyens de serrage traditionnels proposée par Guillot [30]

– FNP
π couple qui produit la mise sous tension du boulon et assure le serrage des

pièces assemblées ;
– FNµ1rm couple qui sert à vaincre le frottement des filets de l’écrou sur la vis ;
– FNµ2ρm couple qui sert à vaincre le frottement de l’écrou sur la rondelle ou

sur les pièces.

Pour les assemblages filetés dans le cas pratique, l’expression du couple de serrage est
sous la forme suivante :

FC = FN(0.16P+ 0.583d2µ+ µ2ρm) (2.6)

Le résultat est entaché d’une certaine erreur due aux différentes approximations réalisées.
En effet, les deux causes importantes d’erreur :

• Une incertitude sur les valeurs du coefficient de frottement ; pour les pièces
assemblées en acier, nous pouvons utiliser les mêmes valeurs pour µ et pour
µ2 (Tableau 2.2.1).
• Une incertitude sur le couple de serrage appliqué (Tableau 2.2.2).

2.2.2 Fatigue d’un boulon sous charge transversale

2.2.2.1 Notions de micro­macro glissement

Nous présentons dans ce contexte le travail de Groper [32] sur la notion de micro-macro
glissement d’un assemblage boulonné. Il présente une explication du phénomène de glis-
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sement appliquée au cas de High-Strength Friction Bolted Joint HSFGBJ comme le montre la
figure 2.2.4.

En effet l’application du serrage sur le boulon produit une force tangentielle sur la sur-
face de contact par friction. La friction du cisaillement diminue pour la région la plus éloi-
gnée du trou car la pression d’encastrement diminue. Ainsi la magnitude du glissement loin
de la circonférence du trou est plus grande que celle proche de la circonférence du trou.
Enfin nous pouvons imaginer qu’il existe quelques glissements dans la région de la surface
de contact, mais l’assemblage boulonné n’est pas de type glissement total. Par contre si la
force tangentielle augmente, l’assemblage peut avoir le comportement de glissement total.

FS/2
FS

FS/2

Figure 2.2.4 – Assemblage boulonné de type HSFGBJ d’après Groper [32]

Glissement partiel

Sans glissement 

Figure 2.2.5 – Région de glissement partiel et sans glissement

Deux étapes de l’excitation peuvent donc être définies pour HSFGBJ :

• Micro-glissement correspondant à un niveau de l’excitation pour lequel il y
a du glissement dans la région la plus éloignée du trou, mais il n’y a pas
dans la région la plus proche du trou. La région de glissement augmente avec
l’incrément de la force tangentielle.

• Macro glissement correspondant à un niveau de l’excitation pour lequel le
glissement arrive à toutes les régions de contact.

Deux facteurs importants déterminent la force de friction de HSFGBJ :

i- Tension du boulon :

La tention du boulon en général diminue car elle dépend de la géométrie
de l’assemblage, de la propriété de surface et de la contrainte du boulon.
Lorsque l’assemblage est soumis à des excitations répétées, la tension du
boulon peut diminuer rapidement en fonction de la magnitude de contrainte
du boulon.

ii- Glissement :
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Le coefficient de frottement n’est pas toujours constant. Il dépende principa-
lement de la propriété de la surface de contact qui peut changer pendant le
processus de glissement ainsi que la magnitude de la force d’encastrement
du boulon. Par ailleurs le coefficient du frottement diminue avec l’incrément
de la pression d’encastrement.

Nous présentons l’approximation du problème de micro-macro glissement dans un as-
semblage boulonné. Considérons un système l’assemblage boulonné HSFGBJ comme le
montre la figure 2.2.4. La force tangentielle qui produit le glissement partiel en (r2 − x)

largeur (figure 2.2.5), à la distance supérieure à x, pour r1 6 x 6 r2, est définie :

FS(x) = w

∫

A

µ(x)p(x)dA = 2πw

∫r2

x

xµ(x)p(x)dx (2.7)

où w est le nombre de surfaces de contact de l’assemblage, r1 est le rayon du trou et r2 est le
rayon où la pression de contact peut être négligée. Ensuite P(x) et µ(x) sont respectivement
la pression d’encastrement et le coefficient de frottement à la distance x.

Le coefficient de frottement µ(x) est une fonction de la pression p(x) qui change de la
valeur maximale au voisinage de la circonférence du trou à la valeur négligée à la distance
radiale r2. Si la fonction de µ(x) est connue, le coefficient de frottement µ(x = r) peut être
obtenu et on arrive au coefficient de frottement classique µ =

FS(x=r1)
FN

, où FS(x = r1) est une
force tangentielle à la frontière micro-macro glissement et FN est la force d’encastrement de
l’assemblage boulonné.

La force de friction FS(x) est une part de la force tangentielle FS. Comme la région de
glissement s’approche au trou du boulon, la magnitude de FS(x) s’approche de la magni-
tude de FS. Cette force tangentielle FS(x) peut être utilisée pour déterminer la quantité du
glissement ∆(x) qui représente l’amplitude de micro-glissement dans le cycle de chargement
avec l’amplitude FS(x).

Si FN est la force d’encastrement du boulon, l’équilibre de la force statique peut s’écrire
comme :

FN =
πpm

3
[r22 + r1r2 + r

2
1] − πpmr

2
1 (2.8)

où la pression d’encastrement maximale est :

pm =
3FN

π(r2 − r1)(r2 + 2r1)
(2.9)

La pression d’encastrement à une distance radiale x est :

p(x) =
r2 − x

r2 − r1
pm (2.10)

Comme indiqué ci-dessus, le coefficient de frottement µ(x) n’est pas constant car il
change avec l’amplitude de la pression d’encastrement. Dans ce contexte, Groper [32] montre
que µ(x) augmente linéairement en fonction de la distance x :

µ(x) =
x− r1

r2 − r1
µmax +

r2 − x

r2 − r1
µmin (2.11)
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pour µmin 6 µ(x) 6 µmax, et quand r1 6 x 6 r2. Avec la substitution de µ(x) et p(x),
l’expression de FS(x) devient :

FS(x) = wFN
µmaxk(x) + µminψ(x)

2(r2 − r1)2(4r
2
1 + r

2
2 − 5r1r2)

(2.12)

où :
k(x) = 3x4 − 4(r1 + r2)x

3 + 6r1r2x
2 + r22(r

2
2 − 2r1r2) (2.13)

ψ(x) = −3x4 + 8r2x
3 − 6r2x

2 + r42 (2.14)

La valeur moyenne du coefficient de frottement peut s’écrire comme :

µ = µ̄(x) =
µmaxk(x) + µminψ(x)

2(r2 − r1)3(r2 + 2r1)
(2.15)

Au début du macro-glissement ou au micro-glissement maximal (x = r1), l’expression
de la force de friction FS devient :

FS = µ̄(r1)wFN = µwFN (2.16)

où :

µ̄(r1) =
µmaxk(r1) + µminψ(r1)

2(r2 − r1)3(r2 + 2r1)
(2.17)

qui définit la valeur classique du coefficient de frottement µ = FS/N quand la force de
friction est assez grande pour produire le macro-glissement. Les valeurs de k(r1) et ψ(r1)
sont définies comme :

k(r1) = (r2 − r1)
3(r2 + r1)ψ(r1) = (r2 − r1)

3(r2 + 3r1) (2.18)

Ainsi la valeur de µ est :

µ =
(r1 + r2)µmax + (r2 + 3r1)µmin

(2r2 + 4r1)
(2.19)

Pour le cas du ratio du diamètre de la tête du boulon au diamètre de trou est égale à 1.5,
alors r2 = 2r1, au début de l’étape macro-glissement, le coefficient de frottement devient :

µ =
3µmax + 5µmin

8
(2.20)

et en conséquence, la force de frottement devient :

FS = µwFN =
3µmax + 5µmin

8
wFN (2.21)

La somme du glissement ∆ dans la direction de la force appliquée FS à la fin du micro-
glissement ou au début de macro-glissement peut être calculée approximativement avec la
relation :

∆

2r1
E � q

E

3r1h
(2.22)
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où h est l’épaisseur de l’élément de l’assemblage, E est le module d’Young de matériau de
l’assemblage, et q est un coefficient inférieur qui représente l’effet cumulatif de la distribu-
tion de pression et la distribution de friction autour du trou. La valeur acceptable de q est
comprise dans l’intervalle 0.25 < q < 0.5.

À partir de l’approximation du coefficient de frottement pour la région micro glissement,
et par cette étude nous connaissons la force de frottement en fonction de la force d’encastre-
ment du boulon. Ensuite, ce résultat est utile pour calculer l’énergie de dissipation d’un cycle.
De plus avec cette méthode, nous pouvons calculer le coefficient de frottement pendant le
processus de micro glissement ou au début du macro-glissement.

2.2.2.2 Phénomène de desserrage des boulons

Dans l’application des boulons soumis à l’excitation vibratoire, nous pouvons constater
qu’il existe un phénomène de desserrage du boulon [12, 23]. Ce problème de desserrage
du boulon peut provoquer la réduction de la force d’encastrement et mener à la rupture de
l’assemblage boulonné.

Il y a un besoin d’une compréhension plus complete du phénomène de desserrage dû
à l’excitation vibratoire. En particulier, il est nécessaire d’identifier le facteur primaire qui
contribue au phénomène de desserrage. Cette information sera utile pour développer une
approche quantitative de la conception de l’assemblage boulonné soumis à l’excitation dy-
namique et aussi pour fournir une vision complète du phénomène à l’ingénieur.

I - Condition de desserrage du boulon :

Le desserrage exige un glissement dans la direction de circonférence de la surface de
contact. La théorie la plus citée au problème de desserrage d’un boulon soumis à des excita-
tions dynamiques de type cisaillement est proposée par Junker [33]. Ce problème peut être
illustré par le système d’inclinaison montré dans la figure 2.2.6.

Inclinaison

Bloc

Vibration transversale

(a) (b)

Figure 2.2.6 – Système d’inclinaison du bloc (figure extraite de Junker [33])

Dans ce système la force de frottement entre le petit bloc et la surface inclinée est suf-
fisamment grande pour éviter au bloc de glisser à condition qu’aucune force extérieure
n’existe. Lorsque la surface inclinée est soumise à la vibration transversale supérieure à la
force de friction entre le bloc et l’inclinaison, le bloc glisse. Par ailleurs le bloc ne glisse pas
que dans la direction transversale, mais il tombe aussi dans la direction d’inclinaison. Il est
à noter que lorsque le frottement dans la direction transversale se produit, le bloc n’a pas de
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Force dynamique

 transversale

Vise

Base fixé

Pièces 

assemblées

Fs

Figure 2.2.7 – Assemblage boulonné soumis à l’excitation dynamique de type cisaillement
(figure extraite de Pai et al. [12])

frottement dans l’autre direction.

Le travail de Pai et al. [12, 23], sur le phénomène de desserrage d’un assemblage bou-
lonné apporte des précisions. Considérons un assemblage boulonné comme illustré dans la
figure 2.2.7. Nous pouvons remarquer si la force de cisaillement produit le frottement dans
la direction transversale, l’assemblage devient libre du frottement circonférentiel, puis le mo-
ment de desserrage dû au composant de précontrainte au voisinage de l’hélice du filetage
provoque le phénomène de desserrage.

Le desserrage par définition, exige un glissement entre les surfaces d’attache, plus spé-
cifiquement, il exige un glissement dans la direction circulaire dans le sens du desserrage.
La condition générale pour le glissement peut être illustrée en figure 2.2.8 qui montre un
bloc sur la surface. La force de friction qui s’oppose au mouvement relatif entre le bloc et la
surface prend une valeur maximum de µFN, où FN est la magnitude de la réaction normale
et µ est un coefficient de frottement. Pour le frottement qui se produit, la magnitude de
résultat de la force tangentielle sur le bloc, FS = FS1 + FS2 + FS3 doit excéder la magnitude
de la force de friction µFN.

FN

S

|FS|=mFN

FS=FS1+FS2+FS3 

FS1 FS3FS2

Figure 2.2.8 – Condition générale pour le glissement

En effet, dans leur travail, Pai et al. [12, 23] expliquent les conditions pour lesquelles le
desserrage de l’attache filetée peut se produire. Elles sont :

1. au moins une des force appliquées à la surface de contact est produite dans
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la direction de desserrage.

2. la somme de toutes les force tangentielles à la surface de contact est supé-
rieure à la force de friction.

3. la déformation élastique à la surface de contact.

Détaillons les trois conditions :

Première condition :

Considérons l’assemblage de type cisaillement comme illustre la figure 2.2.7, il
existe une précontrainte de la vis qui lie le composant d’attachement "clamped
component" à l’encastrement de base "fixed base". Le composant d’attachement
est soumis à l’excitation dynamique de type cisaillement FS. Même sans excita-
tion, la première condition est satisfaite du fait de la géométrie de l’hélice de file-
tage qui produit le moment de desserrage. Le moment de desserrage est produit
par la force de réaction autour du filetage. La figure 2.2.9 montre les forces de
réaction RPn,n=1,...,4 à quatre points sur le filetage dû à la force de précontrainte
Fp. Les composantes de la force de réaction tangentielle RPnL,n=1,...,4 contribuent
au moment de desserrage.

FN

FN

Figure 2.2.9 – Moment de desserrage de la réaction du filetage (figure extraite de Pai et al.

[12])

Deuxième condition :
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Pai et al. [12, 23] montrent que pour satisfaire à la deuxième condition de desser-
rage la force d’excitation doit être supérieure à la force de frottement. Le facteur
le plus évident est l’effort tranchant qui est transféré par le frottement entre la
surface de contact à la tête de boulon et aussi par le contact entre le noyau de
boulon et la surface de contact à la tête de la liaison (figure 2.2.10(a)).

FS

FS

FS2

FS1

FS3

FS4

FN4 FN3

FN1
FN2

(a)

(b)

Figure 2.2.10 – (a) Glissement de la tête de vis dû à l’application d’effort tranchant ; (b)
Composantes des forces au filetage d’après Pai et al. [12]

La figure 2.2.10(b) illustre l’effet des composantes de l’effort-tranchant FSn,n=1,...,4

et de la force normale FNn,n=1,...,4 qui contribuent au glissement du filetage. Les
composantes qui augmentent la force normale de contact sont FN1 et FN2 et ceux
qui la réduisent sont FN3 et FN4.

L’effort tranchant à la tête d’attachement FS crée un moment de flexion M à
l’attachement (figure 2.2.11) qui produit le glissement de filetage. Le moment
de flexion crée une réaction R à la tête du boulon et au filetage. Si le moment
est suffisamment grand, certaines régions de la tête peuvent même perdre le
contact. De plus un incrément de réaction de la force au filetage peut contribuer
au desserrage dans la direction de la circonférence.

Troisième condition :

Le facteur final qui contribue à l’augmentation de la force de frottement est une
déformation élastique à la surface de contact. La figure 2.2.12 montrent l’état de
la tête de vis et le filetage avant et après l’application de l’excitation. Celle-ci peut
entraîner une déformation élastique qui contribue au glissement.

II - Etapes de desserrage de l’assemblage boulonné selon Zhang et al. [34] :

Nous présentons dans ce contexte le travail le plus récent de Zhang et al. [34] sur le
phénomène de desserrage du boulon. Selon Zhang et al. [34], la perte de tension dans un
assemblage boulonné Self loosening est la perte progressive de la force d’encastrement dans
l’assemblage soumis à l’excitation cyclique. La perte d’encastrement est la forme essentielle
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FS

R F
�

R
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�
M

Figure 2.2.11 – Moment flexion de vis d’après Pai et al. [12]

Composants 

serrés

Composants 

serrés

Fileté

Fileté interne

Fileté

Fileté interne

Glissement

Glissement

Force

Force

Figure 2.2.12 – Glissements à la tête de vis (a) et au filetage de boulon ; (b) dus à la déforma-
tion élastique d’après Pai et al. [12]

de la rupture dans un assemblage vissé. La méthode des éléments finis peut être utilisée
pour définir un modèle de l’assemblage boulonné soumis à des charges dynamiques (voir
la figure 2.2.13).

M. Zhang et al. ont affirmé que les processus de perte de serrage se décomposent de
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Figure 2.2.13 – Modèle éléments finis 3D de l’assemblage boulonné d’après Zhang et al. [34]

deux étapes montrées en figure 2.2.14. La première est définie par la diminution de la force
d’encastrement qui est courte et forte à cause de l’application de charge cyclique transversale
et qui vient de modifier la répartition des contraintes et la précontrainte mais sans une
rotation dans l’écrou. La deuxième étape est une diminution graduelle de la force de serrage
due à la rotation de l’écrou. Nous allons essayer d’expliquer dans les sections suivantes les
étapes de desserrage d’un assemblage boulonné d’après Zhang et al. :

Figure 2.2.14 – Etapes de desserrage du boulon d’après Zhang et al. [35]

Etape 1 :

Pour expliquer cette étape de desserrage, Zhang et al. [35] ont réalisé une investigation
expérimentale et une analyse par éléments finis. Les résultats de l’analyse en éléments fi-
nis sont sont cohérents avec les observations quantitatives expérimentales. Dans ce travail,
Zhang et al. ont étudié le mécanisme de la première étape de desserrage Stage I d’un assem-
blage boulonné soumis à des chargements cycliques transversaux.

Un modèle éléments finis 3D de l’assemblage boulonné a été réalisé avec la mise en
oeuvre d’un modèle avancé de plasticité cyclique (voir la figure 2.2.13). Les résultats ont
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révélé que la plasticité cyclique locale survenant au premier fileté cause la redistribution des
contraintes dans le boulon, et le résultat conduit à la perte progressive de force de serrage
avec les cycles de chargement 2.2.15. Selon Zhang et al. [35], la quantité de glissement entre
les deux pièces assemblées est un facteur déterminant pour la première étape de desserrage
tandis que le coefficient de frottement joue un rôle très mineur lorsque le déplacement
transversal est un paramètre de contrôle.

Au cours de la première étape, il n’y a pas de mouvement relatif entre l’écrou et le boulon.
Le desserrage est causé par la déformation du matériau. Pour les cas avec un glissement
important entre les deux plaques de l’assemblage, la première étape peut être très courte.

Figure 2.2.15 – La réponse axiale contrainte-déformation au premier fileté d’après Zhang et

al. [35]

Etape 2 :

Deux facteurs majeurs identifiés par Zhang et al. [34] déterminent la deuxième étape de
desserrage du boulon. Ce sont la variation de la pression de contact dans la partie filetée du
boulon avec la charge externe et le lieu du micro glissement entre les surfaces de contact du
filetage. La charge cyclique transversale crée un moment cyclique de flexion sur le boulon.
La variation du moment de flexion induit sur le boulon se traduit par une variation de la
pression de contact entre les filetages avec le temps. Le modèle éléments finis de Zhang et al.

[34], modélisé à l’aide d’ABAQUS, permet le calcul de la pression de contact. Afin d’étudier
la variation de la pression de contact avec le temps, la moitié du premier filet de l’écrou est
représenté sur la figure 2.2.16. La direction de la charge transversale est parallèle à l’axe des
x (figure 2.2.16).

La figure 2.2.17 montre les variations de la pression de contact pour les trois noeuds A,
C et E au cours des deux premiers cycles de chargement après l’application de la force de
serrage. La simulation a été réalisée avec une précontrainte de 25 kN et une amplitude du
déplacement transversal (∆δ/2 = 0, 45 mm). Les distributions de la pression de contact au
long de l’arc ABCD correspondant à cinq temps dans un cycle de chargement sont présentés
dans la figure 2.2.18. Les cinq temps sont indiqués en haut, à droite dans la figure 2.2.18 pour
un cycle de chargement.
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Figure 2.2.16 – Premier fileté de l’écrou (figure extraite de Zhang et al. [34])

Figure 2.2.17 – Variations de la pression de contact de trois noeuds avec une charge cyclique
d’après Zhang et al. [34]

Après l’application de la force de serrage, les pressions de contact dans les trois noeudsA,
C et E, ont été presque identiques à une valeur d’environ 380 MPa (figure 2.2.17). La légère
différence dans la pression de contact pour les trois noeuds a été causée par la géométrie
hélicoïdale du fil. Lorsque le déplacement transversal atteint son maximum dans la direction
x (δ = 0, 45 mm), la pression de contact au niveau du noeud C a légèrement augmentée
400 MPa, alors que la pression de contact au niveau du noeud A (α = 0◦) a été réduite à
presque zéro, indiquant une séparation possible de la surface de contact à ce domaine. Après
le retour du déplacement transversal de sa valeur maximale dans la direction x à δ = 0 mm,
la pression de contact au niveau du noeud A atteint sa valeur maximale 420 MPa. Dans le
même temps, la pression de contact au niveau du noeud E (α = 180◦) a été réduite à une
valeur de 300 MPa. Lorsque la plaque supérieure de l’articulation se déplace pour atteindre
sa valeur maximum dans le sens x négatif (δ = −0, 45 mm), la pression de contact sur
le noeud A a été légèrement réduite et la pression du contact au noeud E a été réduite à
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Figure 2.2.18 – Variations de la distribution de pression de contact avec le chargement au
long de l’arc ABCED d’après Zhang et al. [34]

zéro. La pression de contact au noeud C (α = 90◦) a été légèrement modifiée autour de
380 MPa au cours d’un cycle de chargement. Pendant les cycles de chargement ultérieurs,
les variations de la pression de contact aux trois noeuds, ont suivis la même tendance que
dans le premier cycle de chargement. En raison de la réduction de la force de serrage, les
valeurs de la pression de contact ont été légèrement inférieures à celles du premier cycle.

Le chargement cyclique transversal introduit un moment de flexion qui est proportionnel
au déplacement transversal au cours d’un cycle de chargement. La déformation maximale
est produite lorsque le déplacement transversal atteint sa valeur maximale. Il est à noter que
le moment de flexion a diminué progressivement avec l’augmentation des cycles de charge
en raison de la réduction de la force de serrage.

L’action cyclique du moment de flexion de boulon est le résultat d’un microglissement
entre les filetages actifs du boulon et de l’écrou. La figure 2.2.19 montre l’amplitude de
microglissement dans la direction radiale au long de l’arc ABCDE (voir la figure 2.2.16). Il
est à noter que la variation de l’amplitude de glissement radial avec l’angle α, n’est pas
symétrique en raison de la prise en compte de la géométrie hélicoïdale du fil. L’amplitude
maximale du microglissement se produit à α = 0◦ et 180◦.

Le microglissement entre les deux surfaces de contact de filetage est fonction de la loca-
lisation relative par rapport à le filetage engagé. La figure 2.2.19 montre la répartition de la
valeur maximale de l’amplitude du microglissement dans un filetage en fonction de l’empla-
cement du fil engagé. Le premier filetage a l’amplitude maximale du microglissement qui
diminue de façon spectaculaire pour le deuxième filetage.
III - Accumulation de desserrage :

L’application de l’effort tranchant comme indiqué précédemment, peut contribuer au
glissement sur la surface de contact d’un assemblage boulonné. Comme la force de frotte-
ment est une fonction de la force normale, nous pouvons constater que la force de frotte-
ment à la région de contact est influencée par le changement de la force de réaction. Pai
et al.([23, 12]) montrent que l’autre région reste adhérente. L’occurrence du glissement se
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Figure 2.2.19 – Amplitude du microglissement au long de la surface de contact du premier
filetage d’après Zhang et al. [34]

produit généralement dans la région où la réaction de la force normale qui correspond à
une résistance de glissement est assez petite.

Figure 2.2.20 – Accumulation de glissement localisé d’après Pai et al. [12]

Quand l’assemblage est soumis au chargement cyclique de type d’effort tranchant, le
glissement localisé se produit sur la surface de contact. Il peut alors s’accumuler à chaque
cycle de chargement et provoquer le desserrage du boulon. En effet, le boulon est en condi-
tion de desserrage si toutes les régions du contact entre la tête de vis et le filetage subissent
un glissement dans le sens de desserrage. La figure 2.2.20 montre le filetage à trois temps
différents pendant l’application de chargement cyclique de type d’effort tranchant.

a. Au point où le chargement se produit de gauche à droite, la région gauche
du filetage subit un glissement. Ensuite, lorsque le glissement se localise, le
filetage subit une déformation locale élastique qui inclut une composante dans
la direction de circonférence dû au moment de desserrage.

b. Quand l’effort tranchant réduit, la part de déformation reste.
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c. Quand l’effort tranchant change de direction, le côté droit de filetage subit un
glissement.
En conséquence le glissement se produit sur tout le filetage car la déformation
sur la partie gauche persiste.
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Figure 2.2.21 – Type de desserrage du boulon pendant le test de vibration transversale
d’après Pai et al. [23]

Le résultat de ce processus est une déformation en tension sur toute la surface du file-
tage. Ce processus de glissement localisé se produit initialement sur quelques filetés et par
la suite progresse à tout le filetage. Le moment de desserrage se produit à la tête du filetage
et en conséquence sous cette tête, nous sommes en processus de glissement localisé. Le pro-
cessus de glissement localisé s’accumule pour tous les cycles, plusieurs cycles conduisent au
processus de glissement complet. Lorsque les surfaces en contact de la tête et du filetage su-
bissent une accumulation de glissement localisé ou un glissement complet, un phénomène
de desserrage se produit. L’influence de type de glissement pendant le desserrage est illus-
trée en figure 2.2.21 qui montre l’évolution de la force de serrage au cours de cycles obtenue
expérimentalement. La pente de desserrage montre un incrément fort des que le glissement
change de localise à complet à la tête de boulon.

L’étude du processus de desserrage d’une vis soumise au chargement dynamique de
type d’effort tranchant est étudiée expérimentalement par Junker [33]. Un banc d’essai a été
utilisé et il est constitué par une plaque encastrée à une plaque fixe rigide par un assemblage
fileté d’une vis. Un palier rouler est installé entre les deux plaques afin de minimiser une
force de frottement. Un chargement cyclique est appliqué à la plaque supérieure. Par ailleurs,
la figure 2.2.22 montre une courbe d’hystérésis générale du processus de filetage pendant le
chargement cyclique. La pente dans la figure représente une raideur transversale du test de
joint. En l’absence de glissement, la vis va se déformer, en conséquence la courbe sera une
ligne droite. Ensuite, dû au glissement au filetage et à la tête, la pente se réduit.

En effet le desserrage du boulon est un processus cumulatif. Nous expliquons le travail
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Figure 2.2.22 – Courbe d’hystérésis générale d’après Junker [33]

de Pai et al. [23, 12] sur les surfaces de contact à la tête de vis et au filetage qui doivent
subir un glissement localisé qui s’accumule ou un glissement complet. Ils montrent quatre
combinaisons :

1. glissement localisé à la tête et glissement localisé au filetage.

2. glissement localisé à la tête et glissement complet au filetage.

3. glissement complet à la tête et glissement localisé au filetage.

4. glissement complet à la tête et glissement complet au filetage.

Quelques essais sont réalisés pour étudier le processus de desserrage aux différant condi-
tion de frottement et de l’effort tranchant appliqué.

De plus ils effectuent le calcul par la méthode d’élément finis. Le maillage de connections
est illustré en figure 2.2.23. Ce modèle comprend la vis, la plaque supérieure et la douille
filetée threaded insert. Comme la plaque base est considérée rigide seulement une petite
région est encastrée. La pré-charge du filetage est simulée comme l’interférence initiale entre
la tête de vis et une plaque supérieure. La force transversale en direction x est appliquée par
un élément de ressort.

Revenons aux quatre combinaisons de processus que nous expliquons ci-dessous :

1. Glissement localisé à la tête et glissement localisé au filetage

La courbe 1 dans la figure 2.2.24 représente le processus de desserrage du
au glissement localisé à la tête et au filetage pour la pré-charge 10.4kN avec
la condition de la tête et du filetage lubrifiés avec l’huile. L’état de contact
de desserrage par le glissement localisé à la tête et le glissement localisé au
filetage du boulon est illustré en figure 2.2.25(a).

2. Glissement localisé à la tête et glissement complet au filetage

La courbe 2 dans la figure 2.2.24 représente le desserrage due au glissement
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Figure 2.2.23 – Modèle d’éléments finis d’assemblage 3D (a) et régions de contact (b), (c)
d’après Pai et al. [23]
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Figure 2.2.24 – Courbe d’hystérésis pour différents cas de desserrage d’après Pai et al. [23]

localisé à la tête et au glissement complet au filetage avec une pré-charge de
8.8kN avec l’addition de l’huile à la tête et de gras MoS2 au filetage. Notons
ici que la pente de la courbe 1 est plus forte que celle du cas 2, qui indique le
glissement partiel et le glissement complet au filetage pour les deux courbes
respectivement. Nous pouvons voir l’état de contact de glissement localisé
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(a) (b)

Figure 2.2.25 – (a) Contact de desserrage par glissement localisé à la tête et glissement lo-
calisé au filetage et (b) Contact de desserrage par glissement localisé à la tête et glissement
complet au filetage d’après Pai et al. [23]

(a) (b)

Figure 2.2.26 – (a) Contact de desserrage par glissement complet à la tête et glissement
localisé au filetage et (b) Contact de desserrage par glissement complet à la tête et glissement
complet au filetage d’après Pai et al. [23]

à la tête et de glissement complet de boulon en figure 2.2.25(b).

3. Glissement complet à la tête et glissement localisé au filetage

La courbe 3 en figure 2.2.24 représente le processus de desserrage pour
le glissement complet à la tête de vis et le glissement localisé au filetage.
Ce phénomène est obtenu en appliquant une pré-charge de 8.8kN avec du
gras MoS2 à la tête et l’huile au filetage. La figure 2.2.26(a) montre l’état de
contact de desserrage par le glissement complet à la tête et le glissement
localisé au filetage du boulon.

4. Glissement complet à la tête et glissement complet au filetage

La courbe 4 (voir la figure 2.2.24) représente le processus de desserrage
pour le glissement complet à la tête et au filetage pour le même lubrifiant
que le deuxième cas, mais avec une pré-charge de 6.5kN. Notons que jusqu’à
l’occurrence du glissement à la tête, la courbe a une pente comparable à celle
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de la courbe 2. L’état de contact de desserrage par le glissement complet à
la tête et le glissement localisé au filetage du boulon est illustré en figure
2.2.26(b).

Pai et al. indiquent aussi que les phénomènes de desserrage de boulon commencent avec le
glissement localisé à la tête et le glissement complet au filetage, et puis cela progresse au
glissement complet à la tête et au filetage. La courbe d’hystérésis avec la petite valeur de
pré-charge indique aussi l’occurrence de contact de la partie de fileté et de la partie de la
tête de filetage.

2.2.3 Fatigue d’un boulon sous charge axiale

Considérons un assemblage (2.2.1) comportant deux simples plaques serrées par un bou-
lon (avec ou sans rondelle). La force de serrage FN obtenue par application du couple de
serrage FC agit sur la tige du boulon comme un effort de traction [30]. Le boulon va glo-
balement s’allonger d’une quantité ∆OB et les plaques diminuer d’épaisseur d’une quantité
∆OP. Ces deux déformations sont considérées sur l’axe du boulon et leur somme est égale
au déplacement axial relatif de l’écrou par rapport à la vis [36]. En admettant que toutes les
pièces travaillent dans leur zone d’élasticité linéaire et, par analogie avec des ressorts, nous
pouvons définir leurs raideurs et leurs souplesses (voir la figure 2.2.27) [36, 37] :

• La raideur du boulon KB = FN

∆OB
et la souplesse du boulon SB = 1

KB
.

• La raideur des pièces KP = FN

∆OP
et la souplesse des pièces SP = 1

KP
.

FN

Figure 2.2.27 – Représentation schématique d’un assemblage serré par la force FN d’après
Guillot [36]

Le comportement de l’assemblage préserré peut alors se représenter par le graphique de
la figure 2.2.28. Nous avons alors :

déplacement écrou/vis = (SB + SP)FN (2.23)
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Figure 2.2.28 – Modèle théorique de l’assemblage chargé axialement (figure extraite de
Guillot [36])

L’assemblage réel (figure 2.2.1) est représenté sous forme schématique (figure 2.2.28).
Nous lui appliquons deux efforts extérieurs FE portés par l’axe du boulon. Dans le nouvel
état d’équilibre obtenu, la tige du boulon est soumise à un effort résultant FB et les pièces à
un effort FP (figure 2.2.28).

Pour une compréhension plus facile, nous pouvons représenter les pièces et les boulons
sous forme de ressorts équivalents de raideurs KP et KB. Supposons que l’effort extérieur FE
soit appliqué dans le plan d’appui de la tête du boulon et dans le plan d’appui de l’écrou.
Les différents états de l’assemblage sont les mêmes que ceux pris par les ressorts équivalents
et sont représentés à la figure 2.2.29.

Nous passons de l’état libre à l’état précontraint (figure 2.2.29(a) et 2.2.29(b)) par :

• Allongement du boulon sous FN : ∆OB = SBFN.
• Raccourcissement des pièces sous FN : ∆OP = SPFN.

De même, nous passons de l’état libre à l’état chargé par la force FE (figure 2.2.29(a),
2.2.29(c) par :

• Allongement du boulon sous FB : ∆B = SBFB.
• Raccourcissement des pièces sous FP : ∆P = SPFP.

Tant qu’il n’y a pas décollement des pièces, la variation de longueur sous l’action de FE
est la même pour le boulon et pour les pièces, nous avons [37] :

∆l = ∆B −∆OB = ∆OP −∆P (2.24)

Soit :
SB(FB − FN) = SP(FN − FP) (2.25)

Et, en écrivant l’équilibre des forces (voir la figure 2.2.29(d)) :

FE + FP − FB = 0 (2.26)
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FN

FN

Figure 2.2.29 – Modèle équivalent simulant le comportement de l’assemblage sous charge
FE introduite dans les plans extrêmes de la pièce d’après Guillot [36]

FN

Figure 2.2.30 – Diagramme représentatif de l’assemblage sous charge FE (figure extraite de
Guillot [36])

Nous obtenons immédiatement :

FB = FN + FE
SP

SP + SB

FP = FN − FE
SB

SP + SB

(2.27)

Soit, en fonction des raideurs :

FB = FN + FE
KB

KP +KB

FP = FN − FE
KP

KP +KB

(2.28)

Nous aurions pu déduire immédiatement ces deux relations de la représentation graphique
donnée à la figure 2.2.30.
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Nous remarquons donc que, lorsque nous appliquons à l’assemblage précontraint un
effort extérieur FE porté par l’axe du boulon, le supplément d’effort qui en résulte dans
la tige de la vis est proportionnel à FE et à un coefficient qui ne dépend que des raideurs
( KB

KP+KB
) et qui va toujours être bien inférieur à 1.

2.2.3.1 Influence du niveau d’introduction de l’effort extérieur

Suivant la forme des pièces assemblées, la sollicitation sera telle que l’introduction de
l’effort (au niveau du modèle) sera voisine de la tête de vis, quelconque ou voisine du plan
de l’interface des deux pièces.

Si nous considérons le cas général d’introduction de l’effort extérieur dans deux plants
éloignés de x pour des pièces modèles de longueur l (figure 2.2.31), nous pouvons lui appli-
quer le même calcul que celui développé au paragraphe précédent.

Figure 2.2.31 – Modèle équivalent à l’assemblage avec introduction de la charge dans deux
plans éloignés de x d’après Guillot [36]

Le passage de l’état libre à l’état précontraint est le même et nous avons les relations (2).
Après application de l’effort extérieur, nous avons :

• Un morceau de pièce (figure 2.2.31(c)) de longueur x chargé par FP et de sou-
plesse (xl SP). Le raccourcissement des pièces sous FP vaut alors : ∆P = x

l SPFP.
• Un ensemble (figure 2.2.31(b)) comprenant le boulon de souplesse SB et la

partie de pièce de longueur (l − x) et de souplesse ( l−x
l SP) chargé par FB .

L’allongement de cet ensemble vaut : ∆BP = (SB + l−x
l SP)FB.

De la même manière que précédemment, en écrivant qu’il n’y a pas de décollement des
pièces, c’est-à-dire que nous vérifions : ∆l = ∆BP −∆OB = ∆OP −∆P.

Et en utilisant les raideurs, puis en exprimant l’équilibre des forces, nous obtenons les
relations :

FB = FN +
x

l
(

KB

KP +KB
)FE

FP = FN − [1−
x

l
(

KB

KP +KB
)]FE

(2.29)
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FN

FN

Figure 2.2.32 – Illustration du comportement de l’assemblage (figure extraite de Guillot [36])

Pour faciliter le traitement pratique de ces expressions et pour bien identifier les deux
paramètres fondamentaux qui interviennent, nous noterons :

• Coefficient de raideur de l’assemblage : KB

KP+KB
6 1.

• Facteur d’introduction de la charge (γ = x
l ) avec 0 6 γ 6 1 et l’on appellera

facteur de charge de l’assemblage le produit des deux expressions, soit :

λ = γ
KB

KP +KB
(2.30)

Avec cette notation, nous avons donc :

• Une augmentation de l’effort dans les boulons : ∆FB = λFE.
• Une diminution du serrage des pièces : ∆FP = (1− λ)FE.

Et, d’une façon tout à fait générale :

FB = FN +∆FB = FN + λFE

FP = FN −∆FP = FN − (1− λ)FE
(2.31)

Nous pouvons remarquer que ces expressions générales sont susceptibles d’une repré-
sentation graphique simple comparable à celle de la figure 2.2.30. Alors les pentes des droites
ne sont plus représentatives des seules raideurs des modèles équivalents des pièces et du
boulon, mais l’illustration du phénomène reste pertinente. Une autre manière d’illustrer le
comportement de l’assemblage est donnée en figure 2.2.32.

2.2.3.2 Assemblage soumis à des sollicitations cycliques en service

La figure 2.2.33 illustre les variations de l’effort FB supporté par la tige du boulon et
les variations de l’effort FP de serrage des pièces dans le cas particulier courant où l’effort
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extérieur, appliqué axialement à l’assemblage, varie de 0 à FE. Nous pouvons en déduire
immédiatement les valeurs :

FBmax = FN + λFE

FBmin = FN
(2.32)

Et la variation d’effort axial dans la vis :

∆FB = FBmax − FBmin = λFE (2.33)

Dans la pratique, on se borne à calculer la valeur de la contrainte alternée comme si on
était en état de contrainte uniaxiale et que la variation de contrainte ne dépendait que de la
variation de l’effort de traction dans le boulon. Nous avons alors :

σa =
λFE

2AS
(2.34)

avec AS est la section résistante du filet.

Nous avons ainsi un calcul standard simple qui se justifie par le fait que, pour les assem-
blages serrés par rotation de l’écrou (ou de la vis), le couple de torsion, lorsqu’il subsiste,
donne des contraintes faibles vis-à-vis des contraintes de tension qui n’interviennent que
dans le calcul de la contrainte moyenne et dans celle de la contrainte maximale.

Nous avons alors la contrainte moyenne de tension :

σm =
FN

AS
+
λFE

2AS
(2.35)

Et, en tenant compte du couple de torsion FC1
, une contrainte équivalente moyenne :

σem = [(
FN

AS
+
λFE

2AS
)2 + 3(

16FC1

πd3S
)2]1/2 (2.36)

avec dS est le diamètre du cylindre de section AS.

D’une façon plus générale, l’effort appliqué à l’assemblage peut varier de FEmin à FEmax,
conformément à la figure 2.2.34(a). Nous avons alors immédiatement :

(FB)a =
FBmax − FBmin

2
=
λ

2
(FEmax − FEmin) (2.37)

Soit :

σa =
λ

2AS
(FEmax − FEmin) (2.38)

Et :

(FB)m =
FBmax − FBmin

2
= FN +

λ

2
(FEmax + FEmin) (2.39)

Soit :

σm =
FN

AS
+

λ

2AS
(FEmax + FEmin) (2.40)
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FN FN

Figure 2.2.33 – Efforts et contraintes pour un assemblage chargé axialement par un effort
extérieur variant de 0 à FE en fonction du temps d’après Guillot [36]

Nous pouvons également, dans certains cas, avoir traction et compression des pièces. Si
nous admettons que la raideur en compression de l’assemblage est la même qu’en traction,
nous avons, conformément à la figure 2.2.34(b), pour un effort de traction FET et pour un
effort de compression FEC :

(FB)a =
λ

2
(FET + FEC) (2.41)

Soit :

σa =
λ

2AS
(FET + FEC) (2.42)

Et :
(FB)m = FN +

λ

2
(FET − FEC) (2.43)

Soit :
σm =

FN

AS
+

λ

2AS
(FET − FEC) (2.44)

Dans le cas le plus courant d’une mise sous précontrainte entraînant la torsion de la tige,
nous calculerions de la même façon que précédemment la contrainte équivalente moyenne.

En résumé nous pouvons dire que, dès que nous appliquons un effort extérieur FE de
traction sur l’assemblage, nous venons augmenter la tension du boulon non pas de FE mais
seulement de ∆FB puisque la force de compression de la structure diminue de ∆FP (figures
2.2.28 et 2.2.30). La valeur de l’effort ∆FB peut être calculée en fonction de la raideur du
boulon KB et de la raideur de la structure KB,KP. Si l’effort de serrage est insuffisant par
rapport à l’effort extérieur, il y a perte de serrage entre les pièces.

Selon Nassar et al. [37] l’application d’une force de séparation d’un assemblage boulonné
(force axial), qui est serré au-delà de la limite élastique du matériau du boulon, a des résul-
tats sur la perte de force de serrage. Le montant de la perte de force est significativement
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FN FN

Figure 2.2.34 – Variation de l’effort axial dans le boulon ±(FB)a pour une charge variant de
FEmin à FEmax ou de FET à FEC d’après Guillot [36]

affectée par le rapport raideur de l’assemblage et du boulon, la valeur de la force de sépara-
tion, le niveau de force de serrage, et par le taux d’écrouissage du matériau de boulon.

D’autre part, en cas d’un effort extérieur cyclique, nous remarquons sur les graphiques
des figures 2.2.33 et 2.2.34 que l’effort alterné réellement supporté par le boulon est très
important surtout quand la composante alternée de l’effort subi par une pièce a une valeur
élevé. Ces efforts cycliques dans ce cas peuvent causer la séparation des pièces avec un
glissement important et avec le temps ils peuvent provoquer la fatigue du boulon en traction.
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Figure 2.2.35 – Efforts appliquées à l’assemblage boulonné à plaque d’extrémité

Il ne faut pas oublier aussi que dans le cas d’assemblage boulonné à plaque d’extré-
mité soumis à une excitation sismique, les boulons sont soumis dans un coté à des efforts
transversaux et à une force de compression (force vient de moment de flexion M), dans le
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deuxième coté, ils sont soumis à des efforts transversaux (V) et une force de traction (force
vient de moment de flexion M et de N). Donc les deux types de fatigue (axiale et transversale)
travaillent ensemble et ils peuvent provoquer la fatigue globale de l’assemblage boulonné
(figure 2.2.35).

2.2.4 Fatigue oligocyclique des assemblages boulonnés

Les sections précédentes nous renseignent sur les problèmes de l’endommagement par
fatigue de l’assemblage boulonné. Comme le problème de desserrage et l’endommagement
d’un assemblage boulonné sont dus au phénomène de fatigue, nous voulons donner quelques
notions sur l’endommagement par fatigue du matériau.

La fatigue avec formation et croissance de fissures dans les pièces métalliques soumises
à des charges sismiques répétées ou des charges dynamiques en dessous de la résistance à
la résistance à la rupture a été découverte durant le XIXe siècle.

Les rapports écrits les plus importants sur la rupture par fatigue ont été faits vers 1850

et le premier essai de fatigue a été effectué par August Wöhler entre 1858 et 1870. Sur éprou-
vette sous chargement dynamique compression/traction jusque à la rupture. Il propose une
courbe qui relie le niveau des contraintes et le nombre de cycle à la rupture. Cette courbe
est connue soit comme la courbe de Wöhler, soit comme la courbe S-N.

Le dommage par fatigue correspond à la modification des caractéristiques d’un matériau
tenant essentiellement à la formation de fissures et résultant de l’application répétée de
cycles de contrainte qui peut conduire à la rupture d’une structure. Macroscopiquement, cet
endommagement correspond à la croissance de microfissures, généralement due a l’effet de
sollicitation cyclique jusqu’à l’amorçage d’une fissure macroscopique.

Dans le cadre de notre travail, nous n’abordons pas les mécanismes de nucléation et la
croissance des fissures. Nous dirons simplement que la fatigue commence par une défor-
mation plastique tout d’abord très localisée autour de certains défauts macroscopiques sous
des contraintes globales. L’effet est faible et négligeable pour un seul cycle, mais dans la
condition où la sollicitation est répétée, chaque cycle peut créer une nouvelle déformation
plastique localisée. Après un nombre de cycles variable suivant le niveau de la contrainte
appliquée, des fissures ultra microscopiques peuvent se former dans la région devenue
plastique. La déformation plastique s’étend ensuite depuis les extrémités des fissures qui
s’agrandissent jusqu’à la rupture de la pièce.

Si nous traçons le cycle contrainte-déformation, macroscopiquement la boucle d’hystéré-
sis ainsi obtenue est une courbe non fermée dont la forme évolue en fonction du nombre de
cycles appliqués. Chaque cycle de contrainte produit un certain dommage et la succession
des cycles se traduit par un effet cumulatif. Ces informations nous conduisent à dire que le
dommage par fatigue est un phénomène cumulatif.
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2.2.4.1 Courbe S­N

L’essai de fatigue le plus simple consiste à soumettre chaque éprouvette ou pièces sou-
dées à des cycles d’efforts périodiques, d’amplitude maximale S et de fréquence constantes,
et à noter le nombre de cycles Nf au bout duquel la rupture se produit. Noun reportons ce
nombre Nf, en général sur une échelle logarithmique, en fonction de la contrainte maximale
des cycles. A chaque éprouvette correspond un point du plan (S, Nf) et, à partir d’un lot
d’éprouvettes soumises à des contraintes maximales différentes, nous obtenons une courbe
nommée courbe de Wöhler ou courbe S-N (Stress or Strain - Number of cycles). Cette courbe
peut en général être décomposée en trois zones (figure 2.2.36) :

• Oligocyclique.
• Endurance limitée.
• Endurance illimitée.

Zone 

oligocyclique

Zone 

d'endurance

limitée
Limite 

de fatigue

Zone de fatigue Zone d'endurance 

illimitée

Log Nf

s

SD

A
B

C

10 
7

10 
5

C
on

tr
ai

nt
e

D

Figure 2.2.36 – Courbe S-N

Zone oligocyclique :

Cette zone est la zone qui correspond aux contraintes les plus grandes, supérieures à
la limite d’élasticité du matériau. Le nombre de cycles à la rupture s’étend de 0.5 jusqu’à
104 ou 105. Dans cette zone, nous observons très rapidement une déformation plastique
importante suivie d’une rupture de l’éprouvette. Les déformations plastiques deviennent
prépondérantes et nous pouvons englober certains effets de temps ou de fréquence en sup-
posant que l’endommagement par cycles est une fonction de l’amplitude de déformation
plastique ∆ǫp de la forme suivante :

δD

δNf
= f(∆ǫp) = (

∆ǫp

C1
)γ1 (2.45)

où D est le dommage, Nf est le nombre de cycle à la rupture et, γ1 et C1 sont les paramètres
de matériaux. L’intégration cette relation dans le cas d’un chargement périodique où le cycle
est supposé stabilisé, du premier cycle au dernier, donne la loi de Manson-Coffin :

Nf = (
∆ǫp

C1
)−γ1 (2.46)
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Zone d’endurance limitée :

Dans cette zone, la rupture est atteinte après un nombre de cycles compris approximative-
ment entre 104 et 105 à 107. La rupture n’est pas accompagnée d’une déformation plastique
d’ensemble, mesurable. La réponse de l’éprouvette atteint dans ce cas un régime d’adap-
tation élastique. L’adaptation élastique est un état où la réponse de l’éprouvette devient
purement élastique, il peut y avoir de la déformation plastique durant les premiers cycles,
mais au bout d’un certain nombre de cycles, elle reste constante ; l’état final cependant dé-
pend de l’état initial de la structure. Il existe de très nombreuses relations mathématiques
reliant S et Nf dans ce domaine.

• relation de Wöhler :

S = A−B log N (2.47)

où A et B sont des paramètres du matériau et S est la contrainte. Mais cette
relation ne décrit pas la totalité de la courbe parce que S ne tend pas vers une
limite SD lorsque Nf →∞.
• relation de Basquin :

Parmi les nombreuses représentations plus ou moins compliquées et dont au-
cune n’a un caractère vraiment général, la relation de Basquin est la relation la
plus utilisée pour la représentation analytique de la courbe S-N. Cette relation
proposée par Basquin en 1910 est de la forme :

ln S = A−B ln Nf (2.48)

où

NSb = c (2.49)

En posant : B = 1
b , nous avons ln c = A

B ; où b et c sont des paramètres du
matériau.

Zone d’endurance illimitée :

La zone CD dans la figure 2.2.36, dite zone d’endurance illimitée ou zone de sécurité,
où D est, pour les métaux ferreux, un point à «l’infini». La courbe de Wöhler présente
généralement une variation de pente plus ou moins marquée autour de 106 à 107 cycles,
suivie d’une zone (CD) où la courbe tend vers une limite asymptotique parallèle à l’axe Nf.
Au-delà de cette valeur limite de SD, il n’y a jamais rupture par fatigue quel que soit le
nombre de cycles appliqués.

SD est nommée limite de fatigue ou limite d’endurance. Cette limite peut ne pas exister
ou être mal définie pour certains matériaux (aciers à haute résistance, métaux non ferreux).
Les grandes durées de vie concernent le domaine de la fatigue polycyclique ou la fatigue à
grand nombre de cycles (la zone après le point C où Nf > 10

7).
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2.2.4.2 Lois du cumul de dommages par fatigue

Le concept de dommage par fatigue est défini comme la valeur de dommage comprise
entre zéro et un. La valeur zéro montre la condition initiale de la structure et de l’autre côté,
la valeur un montre le dommage que la structure ne supporte plus (ou rupture). La question
se pose de savoir comment le dommage s’accumule, et pour cela plusieurs lois sont propo-
sées (Lemaitre - Chaboche, Henry et Miner). Nous présentons ci-dessous la loi du cumul de
dommage par fatigue de Miner car c’est la loi la plus utilisée en littérature et le plus simple.

Méthode de Miner :

Une des règles les plus anciennes, la plus simple et cependant la plus utilisée, est celle
de la loi de Miner. Cette loi s’appuie sur l’hypothèse suivante :

• Le dommage est défini comme la fonction de l’application de n cycles au ni-
veau de contrainte donnée et le nombre de cycles à la rupture Nf selon la
courbe S−N pour ce niveau de contrainte.

d =
n

Nf
(2.50)

• Les dommages d s’additionnent linéairement.

D =
∑

i

di =
∑

i

ni

Nfi

(2.51)

Nous supposons enfin que les endommagements se cumulent sans qu’il y ait influence
d’un niveau sur l’autre. Dans ce cas, la rupture se produit pour :

D =
∑

i

ni

Nfi

= 1 (2.52)

2.3 Loi hystérétique et phénomène d’élastoplasticité

Nous nous intéressons dans cette section à l’étude du phénomène de comportement
élasto-plastique d’un assemblage boulonné. En effet, l’assemblage boulonné de type poutre-
poteau est largement utilisé dans le contexte d’une construction métallique. Pour cela, quelques
études bibliographies sur les essais cycliques sont exposées ici.

Les premières études et recherches sur l’assemblage boulonné à plaque d’extrémité ont
été menées pour vérifier la capacité en moment, les forces de serrage du boulon, le com-
portement global de l’assemblage boulonné et le comportement de la vis et de la soudure.
Le comportement sismique de l’assemblage boulonné à plaque d’extrémité a été testé sous
chargement cyclique à la fin des années 1980. Popov et Tsai [38, 39] ont signalé que l’as-
semblage entièrement soudé et l’assemblage boulonné avec plaque à l’extrémité avait même
comportement hystérétique rotation moment. Les essais ont montré que l’assemblage bou-
lonné à plaque d’extrémité a un comportement à la rupture plus ductile que l’assemblage
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entièrement soudé. En outre, ils ont conclu que l’assemblage boulonné à plaque d’extrémité
a montré d’excellentes caractéristiques de dissipation de l’énergie.

Korol et al. [40] ont constaté que l’assemblage boulonné à plaque d’extrémité avait suf-
fisamment de dissipation de l’énergie sans perte importante de force pour le chargement
sismique et ils ont proposé des procédures quantitatives pour la conception sismique des
assemblages à plaque d’extrémité.

Le test de comportement cyclique a été très largement adopté par les chercheurs et il a
pour but de comprendre la performance de l’assemblage poutre-poteau. Tsai et al. [22] ont
effectué le test de performance de dix types d’assemblage boulonné poutre-poteau (BWWF
bolted web-welded flange) de type assemblage de moment-fléchissant. Quatre de ces types d’as-
semblage employés dans leurs travaux ont été endommagés par cisaillement. Le choix de
ce type d’assemblage est basé sur le code de règlement de la conception de l’assemblage
poutre-poteau. Il a été montré que les capacités cycliques en rotation plastique des assem-
blages boulonnés poutre-poteau (BWWF) varient entre 0.009-0.018 rad.

Ballio et al. [10] ont mené l’étude expérimentale du comportement fatigue oligocyclique
des poutres et des poteaux. L’un des sept spécimens a été un assemblage boulonné de type à
plaque d’extrémité. L’étude a montré que l’approche proposée et le modèle de courbe de fa-
tigue S−N utilisant la règle de Miner, pouvaient être utilisés pour prédire le comportement
des assemblages boulonnés soumis à faible nombre de cycles.

Un projet européen (INCO-Copernicus ) portant sur "Reliability of moment resistant connec-

tions of steel building frames in seismic areas" a rassemblé huit pays entre les années 1997 et
1999. Le projet a mené de vastes enquêtes d’analyse en laboratoire pour améliorer le code
parasismique européen (Eurocode 8). La recherche a étudié le comportement cyclique global
d’assemblage boulonné à plaque d’extrémité tel que l’influence de la vitesse de déformation
sur le comportement cyclique d’assemblage boulonné à plaque d’extrémité, l’approche de
la fatigue à faible cycle et la ductilité. Les résultats ont montré que l’assemblage boulonné à
plaque d’extrémité pouvait être utilisé en zone sismique.

En 2000, les études menées par FEMA (Federal Emergency Management Agency) ont
affirmé que les boulons contribuent à la dissipation d’énergie et qu’ils amplifient aussi les
cycles d’hystérésis de manière considérable. La figure 2.3.37(a) montre que la ductilité est
très faible après la rupture des boulons. Si la plaque d’extrémité est rigidifiée, il peut assurer
un bon comportement et conduire à une très bonne capacité de dissipation d’énergie comme
le montre la figure 2.3.37(c). Par conséquent, l’épaisseur de la plaque d’extrémité et la semelle
du poteau et le diamètre des boulons sont les paramètres de conception très importants pour
l’assemblage boulonné à plaque d’extrémité.

Sumner et al. [41] ont effectué sept essais en pleine dimension des assemblages boulonnés
à plaque d’extrémité sous charge cyclique. Ils ont conclu que l’assemblage boulonné à plaque
d’extrémité peut être conçu pour une utilisation parasismique en vigueur des ossatures en
acier.

Bursi et al. [42] ont focalisé leurs recherches sur le comportement d’assemblages T −

stubs qui sont les mêmes composants élémentaires de la plaque d’extrémité d’assemblage
étendus avec des soudures d’angle partielle (voir la figure 2.3.38). Leurs comportements à
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Figure 2.3.37 – Comportement cyclique d’assemblage boulonné à plaque d’extrémité d’après
FEMA-355D : (a) Fracture de boulon ; (b) Déformation plastique de plaque ; (d) Déformation
plastique de poutre

la rupture en fatigue à faible nombre de cycles ont été étudiés. Les assemblages ont montré
une bonne similitude entre les résultats expérimentaux et les résultats de simulation du
modèle en éléments finis. Le travail plus récent sur la résistance d’assemblage boulonné due
au chargement cyclique a été appliqué par Popov et al. [43]. Ils ont proposé d’utiliser le
composant T − stubs afin d’améliorer la performance de cet assemblage et de placer la zone
de la rupture au niveau de la poutre. De plus, Thakirov et al. [44] ont appliqué l’utilisation
de calcul par la méthode d’éléments finis afin de prendre en compte l’effet de non-linéarité
par rapport à grande déformation.

Selon Rui Simoes et al. [45], le comportement cyclique d’un assemblage est toujours in-
stable, présentant une dégradation progressive de ses propriétés mécaniques : la résistance,
la rigidité et la capacité de dissipation de l’énergie. En zone sismique, caractérisée par forte
charge répétée, la réponse de l’assemblage devrait demeurer aussi symétrique que possible.
Les courbes hystérétiques moment-rotation sont généralement adoptées pour reproduire le
comportement observé en raison de chargement cyclique, en fonction de divers autres mo-
dèles mathématiques proposés dans la littérature (Chui et al. [46]). Ces descriptions mathé-
matiques du comportement hystérétique dépendent de plusieurs paramètres qui permettent
un bon ajustement aux courbes expérimentales. Pour bien prédire le comportement des as-
semblages sous chargement cyclique, ces paramètres devraient idéalement être obtenus à
partir des propriétés mécaniques connues de l’assemblage sous chargement statique.

Parmis les études effectuées en France sur le comportement des assemblages boulonnés



2.3 Loi hystérétique et phénomène d’élastoplasticité 53

(a) (b)

Figure 2.3.38 – Le composant élémentaire de la plaque d’extrémité d’assemblage T − stub :
(a) Le spécimen d’essai et (b) le modèle numérique (d’après Bursi et al. [42])

se trouve le travail de L.A. Ciutina [1]. Ce travail a été consacré à l’étude des assemblages
boulonnés à plaque d’extrémité (voir la figure 2.3.39) et à celle du comportement sismique
des portiques en acier et en béton. L.A. Ciutina a réalisé une étude expérimentale, avec
quatre séries d’essais pour différentes configurations d’assemblages métalliques mixtes et
pour différents modes de chargement (symétriques, dissymétriques, monotones et cycliques).
Une deuxième démarche a été basée sur la modélisation numérique des assemblages et
des éléments testés au moyen d’éléments finis appropriés (mis en oeuvre dans le cadre
du logiciel DRAIN 2DX) afin de pouvoir simuler des courbes moment-rotation proches de
celles réelles. Les calibrages effectués sur quatre courbes cycliques des essais d’assemblages
ont démontré qu’en choisissant avec soin les paramètres de définition du modèle numérique,
nous aboutissions à des courbes moment-rotation présentant un comportement très proche
des résultats expérimentaux.

BX-SU-C1 BX-SU-C2

Figure 2.3.39 – Essais dynamiques des assemblages BX-SU-C1 et BX-SU-C2 (figure extraite
de L.A. Ciutina [1])

En résumé, en raison de la complexité topologique d’assemblages et d’un grand nombre
possible de mécanismes de rupture, le comportement cyclique peut varier de manière signi-
ficative dans le même type d’assemblage. Le développement des séquences des mécanismes
de rupture peut aussi affecter la capacité de rotation d’assemblages en raison de l’interaction
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entre les composants. C’est principalement pour cette raison, il y a des difficultés dans la
modélisation de comportement cyclique des assemblages boulonnés.

2.3.1 Modèle élastoplastique de l’assemblage boulonné

Dans cette section, nous nous s’intéressons à présenter les différentes approches pour
caractériser le comportement cyclique non-linéaire des assemblages poutre-poteau. En lit-
térature, il existe trois approches différentes pour modéliser le comportement hystérétique
de l’assemblage poutre-poteau : 1) la modélisation phénoménologique ; 2) la modélisation
mécanique ; 3) et la modélisation numérique 3D par éléments finis.

2.3.1.1 Modélisation phénoménologique

Les modèles phénoménologiques sont principalement basés sur les techniques des courbes
d’ajustement par lesquelles une simple expression mathématique reproduit les données ex-
périmentales avec certains coefficients des courbes d’ajustement. Les coefficients sont cali-
brés par les données expérimentales. L’avantage du modèle phénoménologique est qu’une
fois les constantes déterminées, la relation moment-rotation peut être exprimée explicite-
ment et utilisée dans l’analyse structurale ordinaire pour la conception proposée. Il y a un
large spectre de modèles phénoménologiques à des degrés divers de complexité. Quelques
exemples de ces modèles sont : le modèle Richard-Abbott (Richard et al. [47]), le modèle de
puissance, le modèle exponentiel (Lui et al. [48]) et le modèle normalisé (Ang et al. [49]). La
plupart de ces modèles ont été utilisés pour représenter le comportement monotone statique
des assemblages.

Afin de tracer le comportement cyclique des raccordements, la courbe statique et mono-
tone (moment-rotation) peut être utilisée suivant la méthode de surface limite. Dans le cas
de la méthode de surface limite, la règle de Masing est utilisée de retracer les inversions
résultant de déchargement et de rechargement en faisant directement suite à une courbe
non-linéaire. Si une courbe statique et monotone est définie par l’équation suivante :

f(M, θ) = 0 (2.53)

Alors la courbe de déchargement et de rechargement peut être assumée par l’équation sui-
vante (voir la figure 2.3.40) :

f(
M−Ma

2
,
θ− θa

2
) = 0 (2.54)

où (Ma, θa) est le point où l’inversion de charge se produit.

La rigidité tangente correspondant au chargement est exprimée par l’équation suivante :

R =
dM

dθ
= g(M, θ) (2.55)

La rigidité tangente correspondant au déchargement et au rechargement est exprimée
par l’équation suivante :
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Figure 2.3.40 – Comportement hystérétique d’un assemblage

R =
dM

dθ
= g(

M−Ma

2
,
θ− θa

2
) (2.56)

De nombreuses études ont également été menées pour prédire le comportement cyclique
observé expérimentalement de différents types d’assemblage poutre-poteau. Bien que les
modèles phénoménologiques puissent être généralement utilisés pour tous types d’assem-
blages sous des charges dynamiques, ils ne peuvent pas considérer les dégradations de la
rigidité et de la résistance ou le pincement des comportements cycliques.

Dans la section suivante, les trois modèles les plus utilisés pour décrire le comportement
cyclique d’assemblages sont présentés. Ces modèles sont largement utilisés par les cher-
cheurs en littérature. Ils sont le modèle de Ramberg-Osgood (Ang et al. [49]), le modèle de
Richard-Abbott (Richard et al. [47] et le modèle de Frye-Morris (Frye et al. [50]).

1. Modèle normalisé Ramberg-Osgood

Le modèle de Ramberg-Osgood a été initialement développé pour la modélisation non-
linéaire de la relation contrainte-déformation (Ramberg-Osgood en 1943). En 1984, il a été
normalisé par Ang et al. [49] pour son application dans les assemblages poutre-poteau en
acier. Selon le modèle, la relation moment-rotation peut être exprimée par l’équation sui-
vante :

θ

θ0
=

(P|M|)

(PM)0
[1+ (

(P|M|)

(PM)0
)n−1] (2.57)

où M0 et θ0 sont le moment et la rotation qui définissent un point de passage A dans la
figure 2.3.41 ; P est un paramètre sans dimension dépendant du type d’assemblage et de la
géométrie ; n est un paramètre définissant la pente de la courbe. P et n sont donnés par Ang
et al. pour chaque type d’assemblage [49].
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La rigidité initiale R0 est donnée par l’équation suivante :

R0 =
dM

dθ
(2.58)

Pour son application dans la modélisation du comportement cyclique d’assemblages, la
rigidité tangente en rotation peut être obtenue en prenant la dérivée de l’équation 2.57 :

R =
(P|M|)/(PM0)

[1+n(
(P|M|)

(PM0)
)n−1]

(2.59)

La raideur tangente dans la courbe de déchargement et de rechargement est illustrée à la
figure 2.3.41.

M

(Mi,   i ) 

Figure 2.3.41 – Modèle Ramberg-Osgood

2. Modèle polynomial de Frye et Morris

En 1975, Frye et al. [50] ont proposé un modèle empirique permettant d’exprimer la
rotation par une fonction polynomiale du moment. Ils ont proposé aussi des paramètres
d’ajustement de courbe. Ils ont ajusté les courbes avec les résultats expérimentaux dispo-
nibles d’assemblages soumis à des chargements monotones. Le modèle polynomial peut
être donné par l’équation suivante :

θ = C1(KM)1 +C2(KM)3 +C3(KM)5 (2.60)

où M et θ sont le moment et la rotation, respectivement ; C1, C2 et C3 sont des paramètres
d’ajustement de courbe ; K est un paramètre normalisé qui déponde de la géométrie de
l’assemblage telles que la taille des éléments et leurs épaisseurs.

Pour un assemblage boulonné à plaque d’extrémité, les paramètres sont donnés par Frye
et Morris : C1 = 1.83e− 3,C2 = 1.04e− 4,C3 = 1.24e− 8. Le paramètre K est donné ci-après :

K = d−2.4t−0.4b−1.5 (2.61)
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où d, t, b sont les paramètres de l’assemblage boulonné (la hauteur de poutre, l’épaisseur
de plaque d’extrémité et le diamètre de boulon). En prenant la dérivée de l’équation 2.60

par rapport la rotation θ, la rigidité tangente peut être obtenue.

En appliquant le modèle polynomial dans les courbes cycliques (moment-rotation), la
rigidité tangente peut être déterminée en utilisant le moment prédicateur pour le prochain
pas de temps :

R =
1

C1K+ 3C2K(KM)2 + 5C3K(KM)4
(2.62)

Un des avantages de ces modèles empiriques est que les modèles normalisés sont inscrits
dans l’observation expérimentale sur tous les types d’assemblage de sorte qu’ils peuvent
être utilisés pour prédire le comportement cyclique de rotation, une fois que les propriétés
géométriques et des matériaux du type d’assemblage donné sont connues. Toutefois, ils ne
peuvent pas envisager une dégradation de la rigidité, de la résistance ou les phénomènes de
pincement fréquemment observés dans les comportements hystérétiques des assemblages
poutre-poteau.

3. Modèle Richard-Abbott

Pour décrire le comportement non-linéaire d’assemblage semi-rigide comme l’assem-
blage boulonné à plaque d’extrémité, la relation entre le moment et la rotation relative de
l’assemblage est utilisée. Richard et al. [47] ont proposé de représenter la relation moment-
rotation par quatre paramètres indiqués dans la figure 2.3.42. Le modèle s’exprime selon
l’équation suivante [47] :

M =
(R0 − Rp)θ

(

1+
∣

∣

∣

(R0−Rp)θ

M0

∣

∣

∣

γ) 1
γ

+ Rpθ (2.63)

où M est le moment de l’assemblage, θ est la rotation relative entre les éléments de l’assem-
blage, R0 est la rigidité initiale, Rp est la rigidité plastique, M0 est le moment de référence,
et γ est le paramètre de forme de la courbe.

Moment

Rotation

M0

R0

Rp

g

Figure 2.3.42 – Modèle de Richard-Abbott de l’assemblage boulonné semi-rigide
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La rigidité tangente de l’élément de liaison est calculée en utilisant l’équation 2.63 et elle
peut être écrit sous la forme suivante :

R =
dM

dθ
=

(R0 − Rp)
(

1+
∣

∣

∣

(R0−Rp)(θ)

M0

∣

∣

∣

γ)
γ+1
γ

+ Rp (2.64)

Le modèle de Richard-Abbott ne représente que la partie croissante de la courbe mono-
tone (M, θ). Cependant, le comportement de déchargement et de rechargement des courbes
(M, θ) est également essentiel pour l’analyse cyclique non-linéaire. Le sujet a été largement
abordé dans la littérature [51, 52], où les parties déchargement et rechargement des courbes
(M, θ) sont théoriquement développées en utilisant la règle de Masing.

À partir des équations 2.63 et 2.64, le comportement de déchargement et rechargement
d’un assemblage (voir la figure 2.3.40) peut être décrit comme :

M =Ma −
(R0 − Rp)(θa − θ)

(

1+
∣

∣

∣

(R0−Rp)(θa−θ)

2M0

∣

∣

∣

γ) 1
γ

− Rp(θa − θ) (2.65)

R =
(R0 − Rp)

(

1+
∣

∣

∣

(R0−Rp)(θa−θ)

2M0

∣

∣

∣

γ)
γ+1
γ

+ Rp (2.66)

où (Ma, θa) est le point de retournement du cycle de charge comme indiqué dans la figure
2.3.40. Si (Mb, θb) est le point prochain de retournement du cycle de charge, comme indi-
qué dans la figure 2.3.40, la relation entre le moment M et la rotation θ peut être obtenu
simplement en remplaçant (Ma, θa) avec (Mb, θb) dans les équations 2.65 et 2.66.

Alors, la méthode proposée utilise les équations 2.63 et 2.64, lorsque l’assemblage est en
train de charger et les équations 2.65 et 2.66, lorsque l’assemblage est en train de décharger
et de recharger. Cela représente le comportement hystérétique de l’assemblage boulonné
représenté en figure 2.3.43.

M
R

Figure 2.3.43 – Élément de poutre avec des assemblages boulonnés semi-rigides

L’équation 2.66 est utilisée pour mettre à jour la rigidité de l’assemblage à chaque cycle
depuis les changements de rigidité du R0 à Rp. Par conséquent, un indicateur d’endomma-
gement par plasticité peut être calculé par l’équation suivante :

Dp = 1−
R

R0
(2.67)
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2.3.1.2 Modélisation mécanique

Les modèles mécaniques sont également destinés à prédire le comportement de rota-
tion cyclique des assemblages en utilisant des éléments rigides et déformables (éléments
de ressort). Ils sont souvent mentionnés comme des modèles à base de composants dans
la littérature. L’avantage de la modélisation à base de composants est que le comportement
cyclique de l’ensemble d’assemblage peut être représenté par le comportement uni-axial
cyclique des éléments simples déformables.

En 1992, un modèle à base de composants a été proposé par Madas et al. [53]. Le modèle
se compose d’un parallélogramme rigide entourant la zone de panneau et des éléments de
ressort représentant des éléments de fixation tels que les angles, la plaque d’extrémité et les
vis comme les montre la figure 2.3.44. Dans le calcul de la rigidité de chaque composante C et
D, les éléments de raccordement tels que les boulons et le semelle de poteau ont été supposés
d’être connectés en mode série. La rigidité pour la zone de panneau a été calculée selon la
formule proposée par Krawinkler et al. [20] et le modèle tri-linéaire cyclique est appliqué
comme le montre la figure 2.3.44. Les inconvénients de ce modèle que la dégradation de la
rigidité et de la force, et le phénomène de pincement ne sont pas pris en compte et la force
de cisaillement n’est transférée à la zone de panneau que par l’action en flexion des poutres.

Figure 2.3.44 – Modèle mécanique à base de composants d’après Madas et al. [53]

En 1994, De Stefano et al. [54] ont proposé un modèle mécanique pour simuler le compor-
tement de l’assemblage à double angle soumis à des charges cycliques de grande amplitude.
Ce modèle était capable de prédire le comportement cyclique de l’assemblage boulonné à
double angle.

Simoes de Silva LAP et al. [55, 56] ont présenté une procédure d’évaluation de la ductilité
dans les assemblages boulonnés (voir la figure 2.3.45). En utilisant la méthode des compo-
santes, ils ont réalisé une analyse non-linéaire pour un certain nombre des assemblages
poutre-poteau à plaque d’extrémité. La méthode a été capable d’identifier la plastification
cyclique des différentes composantes et la rupture de l’assemblage. Chaque composant a été
caractérisé par une approximation bilinéaire de la relation force-déplacement. Les exemples
typiques de composants pour les assemblages étaient respectivement (i) l’âme de poteau en
cisaillement, (ii) la plaque d’extrémité en flexion, (iii) la semelle de poteau en flexion, (iv)
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l’âme de la poutre en traction, (v) l’âme de poteau en compression, (vi) la semelle de poteau
en tension, (vii) la semelle et l’âme de la poutre en compression, (viii) les boulons en tension
et (ix) les soudures en tension. En comparant ces résultats avec les mesures expérimentales
correspondantes, leurs résultats ont conduit à une proposition de la raideur post-limite des
différents composants.

Figure 2.3.45 – Modèle mécanique à base de composants (d’après Simoes de Silva LAP et al.

[55, 56])

En 2004, un modèle avancé à base de composants pour les comportements cycliques
d’assemblage boulonné a été proposé par Rassati et al. [57]. Bien qu’il ait été capable de
reproduire des comportements complexes des assemblages 3D, il n’est pas approprié dans
des applications pratiques à cause de la grande quantité de données d’entrée et des frais
généraux de calcul.

2.3.1.3 Modélisation numérique 3D par éléments finis

Le modèle en trois dimensions (3D) par éléments finis est la méthode la plus précise
pour prédire la réponse cyclique des assemblages poutre-poteau. Récemment, des nombreux
programmes d’analyse non-linéaire en éléments finis et des programmes performants de
calcul et de maillage en éléments finis sont disponibles, tels que ABAQUS, ANSYS, I-DEAS
et HyperWorks.

Pour cette modélisation détaillée des éléments constitutifs de l’assemblage, les tech-
niques de modélisation telles que les contacts métalliques en frottement entre les pièces,
la non-linéarité géométrique et matérielle sont facilement employées dans les modèles com-
plexes en 3D par éléments finis. Avec un tel modèle détaillé en éléments finis, des réponses
réalistes sous sollicitations cycliques peuvent être simulées par un modèle de plasticité clas-
sique de métal avec des définitions mixtes de plastifications telles que les modèles d’écrouis-
sage cinématiques et isotropes. Un certain nombre d’études sur les modèles d’assemblages
poutre-poteau en 3D par éléments finis a été rapporté (Bursi et al. [58] et Sherbourne et al.

[59]).

Cependant, il y a plusieurs inconvénients dans les modèles en 3D par éléments finis des
assemblages soumis à des charges cycliques. Bien que l’approche puisse fournir la prévision
la plus précise de la capacité d’assemblage, le temps de calcul et les coûts sont énormes.
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De plus, il y a encore des problèmes non résolus avec ce qui concerne la modélisation du
comportement post-production tels que le voilement local, la rupture et la déchirure de
composants.

(a)

(b)

Figure 2.3.46 – Modélisation numérique 3D par éléments finis : (a) Assemblage par ailes
soudées et âme boulonnée ; (b) Assemblage boulonné à plaque d’extrémité (d’après Yun et

al. [60])

La figure 2.3.46(a) illustre les résultats d’une analyse en 3D par éléments finis d’un as-
semblage par ailes soudées et âme boulonnée (Yun et al. [60]). Tous les composants, poutre,
poteau, onglet de cisaillement, boulons, et matériaux de soudure compris, sont modélisés
en utilisant des éléments solides en 3D pour reproduire les résultats expérimentaux. Selon
les résultats du test, la semelle supérieure de la poutre a été arrachée. L’observation expéri-
mentale peut être déduite par le résultat de l’analyse par éléments finis en trois dimensions
comme l’illustre la figure 2.3.46.

Une comparaison des résultats expérimentaux et de l’analyse en 3D par éléments finis
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(figure 2.3.47(a)) montre que celle-ci peut raisonnablement prédire le comportement cyclique
de l’éprouvette jusqu’à ce que la déchirure de la poutre bride se produise. Toutefois, l’ana-
lyse en 3D par éléments finis a des difficultés pour reproduire le comportement post-limite
présenté en figure 2.3.47(b).

Figure 2.3.47 – Analyse en 3D par éléments finis et le résultat expérimental des comporte-
ments cycliques d’assemblage (d’après Stojadinovic [61])

2.4 Quantification du dommage

2.4.1 Théorie et les concepts des indicateurs des dommages

Les structures, au cours de leur durée de vie, accumulent les dommages résultant de
l’action des diverses charges cycliques. Les dommages cumulatifs causent des changements
dans les propriétés du système structural, surtout en cas de tremblement de terre. Afin
de minimiser les pertes en vies humaines dues à la destruction des bâtiments pendant les
séismes, les règles techniques et les codes acceptent une certaine quantité de dégâts dans les
éléments structurels au cours des vibrations sismiques [62, 16].

L’endommagement des matériaux se fait par un processus progressif dans lequel ils
se brisent. Cela peut être considéré en trois niveaux : le niveau microscopique, le niveau
mésoscopique, et le niveau macroscopique. Au niveau microscopique, les dommages sont
supportés par l’accumulation de micro-contraintes à des défauts ou des interfaces et rupture
de l’assemblage. Au niveau méso-échelle, les dommages sont observés par l’initiation et la
croissance des fissures. Au niveau macroscopique, les dommages sont liés à la détérioration
de certaines parties de la structure entière. En analysant la structure, l’exécution d’une éva-
luation des dommages dans le détail et pour tous les points de la structure est impossible
ou sans d’intérêt primaire (Williams et al. [63]).
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La mesure quantitative des dommages structuraux au cours de tremblements de terre a
été toujours un problème difficile par les ingénieurs des structures. Néanmoins, la quanti-
fication des dommages reste un outil d’évaluation utile dans plusieurs situations. La main-
tenance d’inspection et l’évaluation de dommage après un tremblement de terre sont des
exemples d’évaluation de structure nécessitant la quantification des dommages. L’utilisa-
tion d’un indicateur de dommage (ID) permet la quantification des dommages structurels
causés par les tremblements de terre pour chaque élément de structure. En conséquence,
différentes approches ont été développées dans la littérature pour fournir des prévisions
fiables de l’état d’une structure endommagée et déterminer un indicateur de dommage au
niveau de la structure.

Une première approche est basée sur la réponse de la structure d’un schéma de charge-
ment particulier. Depuis que les événements sismiques présentent une menace importante
des dommages, cette approche considère en général une dégradation structurelle provo-
quée par les tremblements de terre ou des charges cycliques. La réponse à ces charges est
généralement mesurée en termes de force appliquée et les déplacements correspondants su-
bis par la structure. Résultant des courbes de charge-déformation couramment appelés des
courbes d’hystérésis. Ces courbes peuvent être prédites analytiquement avec des modèles
mathématiques d’éléments de la structure ou déterminées expérimentalement. Les courbes
d’hystérésis obtenues à partir des mesures expérimentales contiennent des informations sur
les niveaux de dégradation subis par la structure. Les déplacements maximaux, la dégrada-
tion de la rigidité et le niveau d’absorption d’énergie peuvent être déterminés à partir de ces
courbes d’hystérésis. La combinaison de ces caractéristiques structurelles a été utilisée pour
développer une catégorie des indicateurs de dommage, qui permettent la quantification des
niveaux de dommages subis par la structure.

L’analyse modale fournit également des informations sur les dommages structurels. Cette
deuxième approche est basée sur l’hypothèse que la dégradation des éléments structuraux
et/ou des articulations modifie la réponse dynamique de la structure. Ces changements dans
la réponse aux vibrations sont à leur tour reflétés dans les propriétés dynamiques de la struc-
ture qui sont mesurées expérimentalement. Les propriétés modales sont habituellement les
fréquences fondamentales, les amortissements et les modes. Ils peuvent être évalués après
le traitement de réponses temporelles obtenues lors des essais de vibration ou enregistrées
au cours d’un événement sismique réel. Ils peuvent également être prévus avec des modèles
analytiques de performance variable.

De nombreux indicateurs de dommage ont été proposés basant sur ces deux approches.
Ainsi, pour les structures en acier, les indicateurs capables de traduire le niveau d’endom-
magement d’une structure peuvent être classés en deux catégories : les indicateurs locaux
s’intéressant aux dommages d’éléments isolés dans une structure et les indicateurs globaux
représentant l’état général de la structure. Les indicateurs des dommages existants sont ba-
sés sur différentes caractéristiques telles que le nombre de cycles, la rigidité, la ductilité, de
l’énergie et les dommages locaux.

Les indicateurs des dommages peuvent alors être classés à partir de différents points
de vue tels que indicateur local - global ou indicateur cumulatif et non cumulatif. Un indicateur
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local de dommage est un indicateur de dommage pour une partie de la structure comme
un élément. D’autre part, un indicateur global estime les dommages à la structure dans son
ensemble. Le calcul de l’accumulation des dommages subis pendant le chargement dyna-
mique a également un intérêt particulier pour les ingénieurs des structures. Ces indicateurs
qui permettent de calculer l’accumulation des dommages sont appelés les indicateurs cu-
mulatifs. Dans cette section, quelques-uns des indicateurs des dommages plus polyvalents
et importants ont été étudiés. Ainsi que, les formulations de ces indicateurs sont résumées
[62, 64].

Les indicateurs de dommage sont habituellement normalisés de sorte que leur valeur
est égale à zéro lorsqu’il n’y a aucun dommage et est égal à l’unité lors de l’effondrement
total ou de défaillance. D’autre part, un indicateur des dommages peut impliquer une com-
binaison d’une ou de plusieurs variables de dommage dans son calcul. En conséquence,
pour calculer des indicateurs de dommage, les paramètres de dommage doivent également
être normalisés. La normalisation des variables d’endommagement pourrait être fondée sur
l’une des approches suivantes :

1. L’approche demande/capacité qui est basée sur l’estimation de la demande
sismique de certaine structure, sous-structure ou d’un membre, et l’estima-
tion de la capacité correspondante. Ce type de normalisation a été plus
populaire quelques années auparavant. Plusieurs chercheurs bien connus
comme Park et Ang ont utilisé ce type de normalisation [65].

2. Dans la seconde approche, la dégradation calculée d’un certain paramètre
structurel, comme la rigidité ou l’énergie dissipée ou de la période naturelle
de la structure. Elle est comparée à une valeur prédéterminée critique, et
généralement exprimée en pourcentage de la valeur initiale correspondant
à l’état intact ou la valeur de dernière étape en tant que état endommagé.

2.4.2 Indicateurs de dommage

La tâche principale de l’évaluation des dommages est de trouver clairement des mesures
quantitatives pour représenter le montant des dommages d’une structure endommagé. Au
cours des 20-30 dernières années, une quantité considérable de recherches a été effectuée
sur le développement de ces méthodes. Les caractéristiques souhaitables de ces procédures
comprennent :

1. L’applicabilité générale : valable pour une variété de systèmes structuraux
et pour des charges dynamiques différentes.

2. Simple à évaluer : indicateurs sont facilement formulés et évaluées.

3. Physiquement interprétables : la valeur, qui en résulte, a une signification
physique.

Nous allons présenter dans cette partie les indicateurs de dommage les plus utilisés dans la
littérature.



2.4 Quantification du dommage 65

2.4.2.1 Evaluation des dommages basés sur les propriétés structurales

Lorsque la structure est soumise à un tremblement de terre, elle pourrait subir une dé-
formation excessive, causant des dommages structurels dans les éléments ou les parties de
la structure. De plus, les charges cycliques causées par le tremblement de terre peuvent en-
gendrer des dommages de fatigue oligocyclique, conduisant à des déficiences structurelles.
En général, la détérioration de la structure provient généralement d’une combinaison de
ces deux effets. En conséquent, les indicateurs de dommage basés sur les propriétés struc-
turales comprennent généralement une durée de grandes déformations et / ou une durée
de chargement de fatigue. Ces indicateurs de détérioration peuvent-ils évaluer localement
sur un élément particulier ou globalement sur la structure globale à partir de mesures ou
de réponse de simples chargements cycliques! Plusieurs indicateurs globaux et locaux de
dommages sont présentés dans les sections suivantes.

Indicateurs globaux de dommage :

La plupart des indicateurs de dommage sont destinés à être évalués sur le niveau de
l’élément. Afin de déterminer un indicateur pour l’ensemble de la structure, une méthode
pour utiliser ces valeurs locales dans un paramètre global est nécessaire. Kunnath et al. [66]
ont proposé une approche classique qui consiste à prendre la moyenne d’indicateurs locaux
en les pondérant par l’énergie absorbée. L’indicateur de dommage correspondant pour un
étage s’écrit donc :

DG =

∑n
i=1DiEi
∑n

i=1 Ei
(2.68)

où Di et Ei représentent respectivement l’indicateur de dommage local et l’énergie absorbée
pour une zone i.

L’endommagement d’un bâtiment peut s’évaluer sur le même principe. L’étage le plus
endommagé sera évidemment affecté du plus grand coefficient pondérateur. Dans la plu-
part des cas, l’endommagement global d’un bâtiment est bien conditionné par l’étage le
plus endommagé de sorte que la formulation précédente traduit convenablement cet en-
dommagement général.

Indicateurs locaux de dommage :
a) Indicateurs de dommage non cumulés

Les deux indicateurs de dommage de ce type les plus couramment utilisés sont la duc-
tilité et le déplacement entre-étages " drift ". Ces indicateurs de dommage en déformation
sont basés sur la valeur maximale d’une déformation bien définie, telle que la rotation ou
le déplacement de l’élément de structure. La ductilité est définie comme la capacité à se
déformer sans rupture totale inélastique et une perte substantielle de la force. La ductilité
en déplacement est généralement évaluée de la manière suivante :

DL = µδ = 1+
δm − δy

δy
(2.69)

où δm représente le déplacement maximal observé et δy le déplacement correspondant à la
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limite élastique.

De même la ductilité en rotation s’exprime en remplaçant les déplacements δm et δy
par les rotations φm et φy correspondantes. Le calcul de la rotation φy est le seul problème
dont on peut s’affranchir aisément en s’intéressant à la ductilité en courbure qui ne concerne
évidemment que la section la plus endommagée :

DL = µφ = 1+
φm −φy

φy
(2.70)

La déformation maximale est déterminée à partir de l’histoire de charge-déformation de
la structure sous une charge donnée.

Un problème avec le ratio de ductilité est qu’il ne peut rendre compte à la fois de la durée
et de la fréquence des mouvements du sol typique (Banon et al. [67]). En outre, la détermina-
tion du rendement peut être difficile, surtout au niveau structurel. Malgré les limites de cet
indicateur, inapproprié pour décrire les dommages subis par une structure sous excitation
cyclique, la ductilité continue à être utilisée comme paramètre pour le dimensionnement
parasismique [17, 16].

Culver [68] a proposé un indicateur de dommage défini comme le rapport du déplace-
ment maximal de l’étage observé sur le déplacement de l’étage à la rupture. Un problème
avec cet indicateur est que la détermination du déplacement à la rupture est difficile. Toussi
et al. [69] ont proposé un indicateur de dommage subis par des structures qui dépend du
rapport entre le déplacement relatif maximum entre-étages (drift) ∆i, et la hauteur d’étage
h. Ce ratio a été largement utilisés dans une variété de systèmes structuraux comme un
indicateur de la demande de déformation dans une structure.

DL = δi =
∆i

h
(2.71)

Cet indicateur, comme la ductilité ne peut traduire aucun endommagement cumulé. Il
reste très utilisé de par sa simplicité et son interprétation évidente.

A défaut de bien prédire les dommages par ces indicateurs, certains auteurs ont proposé
des indicateurs du même type que la ductilité mais traduisant l’état dégradé de la structure
en prenant en compte la dégradation de la raideur des éléments au cour du séisme. Ba-
non et al. [70] définissent le ratio d’endommagement par flexion Flexural Damage Ratio par
l’expression suivante :

DL = FDR =
k0

km
(2.72)

où k0 représente la raideur initiale d’un élément et km la raideur minimale atteinte au cours
de la réponse.

Roufaeil et al. [71] ont proposé une amélioration de l’expression de ce ratio en prenant
en compte l’augmentation maximale de la flexibilité au cours du séisme rapportée à l’aug-
mentation maximale possible de cette flexibilité. En terme de rigidité, l’indicateur dommage
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Figure 2.4.48 – Définitions de raideurs utilisées par les indicateurs de dommage

MSR Modified Stiffness Ratio est défini par l’équation suivante :

DL =MSR =
kf

km

km − k0

km − k0
(2.73)

où kf représente la rigidité de structure à la rupture.

Sous cette forme, cet indicateur s’est avéré capable de reproduire correctement la raideur
résiduelle d’éléments soumis à des tests cycliques en laboratoire.

b) Indicateurs de dommage cumulés

Les indicateurs de dommage cumulés se présentent généralement sous forme d’une fonc-
tion cumulative sommant les déformations plastiques ou l’énergie hystérétique absorbée au
cours du chargement.

L’un des premiers indicateurs de dommage cumulés basés sur les déplacements étend
le concept de ductilité au cas d’une réponse dynamique. Sa formulation rappelle celle de
l’équation 2.70 :

DL =

M∑

j=1

(µδ,j − 1) (2.74)

où µδ,j est la ductilité maximale en déplacement au cycle j et M est le nombre total de cycles.

Cet indicateur proposé par Banon et al. [70] représente la rotation cumulée normalisée
Normalized Cumulative Rotation d’un élément de structure. Bien que des tests en flexion et en
cisaillement aient montré des corrélations valables avec les dommages observés, la disper-
sion des valeurs prises par cet indicateur reste importante.

Stephens et al. [72] ont proposé un indicateur basé sur la ductilité en déplacement en
sommant chaque incrément dans le domaine plastique. En considérantM cycles, l’indicateur
de dommage est donné sous la forme suivant :

DL =

M∑

j=1

(
∆δ+

∆δf
)1−br (2.75)
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où ∆δ+ et ∆δ− représentent les amplitudes des déplacements correspondants aux incré-
ments dans le domaine plastique (figure 2.4.49), r = ∆δ+

∆δ− , ∆δf représente le déplacement
plastique conduisant à la ruine en un cycle pris égal à 10% de la hauteur de l’étage et b est
une constante calée à 0.77. Les corrélations tentées pour valider cet indicateur ont montré

dp

DdDd

cycles

cycle i

-
+

Figure 2.4.49 – Incréments plastiques positifs et négatifs comptabilisés par Stephens et al.

[72]

que la dispersion des résultats augmentait considérablement avec l’intensité des dommages.

Wang et al. [73] ont supposé que le dommage devait dépendre du déplacement maximum
atteint au cours d’un cycle. En cumulant à chaque cycle le dommage, l’indicateur qu’ils
proposent s’écrit :

DL =
esβ − 1

es − 1
avec β = c

∑
(
δm

δf
) (2.76)

où c et s sont des constantes, β représente donc la ductilité cumulée en déplacement. Les
auteurs ont proposé une valeur de c = 0.1, δf = 5δy et s variant de 1 à −1 en fonction du
ferraillage des noeuds d’ossatures pour des structures poteaux-poutres testées.

Certains auteurs ont proposé des indicateurs basés sur une formulation classique de la
fatigue. Jeong et al. [74] définissent un indicateur de dommage à partir du nombre de cycle
nf conduisant à la ruine pour une ductilité donnée µδ. Une relation du type Manson-Coffin
permet de relier ces deux paramètres :

nfµ
s
δ = c (2.77)

où c et s sont des constantes.

L’indicateur de dommage correspondant est alors donné en combinant les effets des
cycles d’amplitudes différentes par la relation suivante :

DL =

M∑

i=1

ni

nf,i
(2.78)

où ni est le nombre de cycles au niveau d’amplitude i et nf,i est le nombre de cycles à la
rupture au même niveau d’amplitude.
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L’un des premiers indicateurs de dommage basés sur l’énergie mécanique absorbée par
un élément au cours d’un séisme a été proposé par Gosain et al. [75]. L’énergie cumulée est
donnée par :

DL =
∑

i

Fiδi

Fyδy
(2.79)

Seuls les cycles pour lesquels Fi

Fy
> 0.75 sont pris en compte dans l’évaluation de cet

indicateur, la capacité résistante d’un élément étant considérée négligeable quand la force
ultime a chuté en dessous de 75% de la force élastique initiale.

Kratzig et al. [76] ont développé une formulation plus complexe d’un indicateur de dom-
mage cumulé basé sur l’énergie. Ses auteurs définissent d’abord un premier demi-cycle,
PDC, dont l’amplitude doit dépasser celle des demi-cycles suivants notés SDC (figure 2.4.50).
Pour courbures positives, le dommage cumulé est défini par :

D± =

∑
i E

±

p,i +
∑

i E
±

i

E±f +
∑

i E
±

i

(2.80)

où Ep,i est l’énergie correspondant au premier demi-cycle i, Ei est l’énergie correspondant
aux demi-cycles suivants, et Ef l’énergie absorbée au cours d’un chargement monotone
conduisant à la rupture. Pour les courbures négatives, le paramètre D est calculé sur le
même principe et l’indicateur de dommage proposé prend La forme suivante :

DL = D+ +D− +D+D− (2.81)

M

F

PDC: Ep,1

PDC: Ep,1

SDC: E1

SDC: E1
SDC: E2

+

-

+

+
-

Fm

Figure 2.4.50 – Demi-cycles principaux et secondaires selon Kratzig et al. [76]

La formulation de cet indicateur montre facilement qu’un large cycle contribue davan-
tage à l’endommagement que les cycles d’amplitude plus faible qui peuvent le suivre Cette
même formulation met aussi en évidence l’origine du dommage pouvant provenir soit d’un
dépassement de seuil (cycle générant de grandes déformations PDC) soit d’un phénomène
de fatigue (cycles répétés d’amplitude plus faible SDC). Dans les deux cas l’indicateur tend
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vers 1 à l’approche de la ruine. La fiabilité de cet indicateur a essentiellement été testée pour
des valeurs proches de 1.
c) Indicateurs cumulés combinés

L’indicateur de dommage cumulé basé à la fois sur la notion de déplacement et d’énergie
le plus utilisé est certainement celui de Park et al. [77] défini comme une combinaison linéaire
de la déformation normée et de l’énergie absorbée :

DL =
δm

δu
+βe

∫
dE

Fyδu
(2.82)

Kunnath et al. [78] ont modifié l’équation 2.82 et l’indicateur de dommage de Park et al.

modifié a pris la forme suivante :

DL =
δm

δu
+βe

∫
dE

Fyδu
(2.83)

Cet indicateur peut être décliné en moment courbure sous la forme :

DL =
φm −φu

φu −φy
+βe

∫
dE

Myδu
(2.84)

Le calcul de ces indicateurs soulève quelques difficultés : la détermination de la déforma-
tion ou de la courbure ultime (δu ou φu) ainsi que du paramètre βe n’est pas triviale. Park
et Ang ont proposé des régressions sur ces deux paramètres en fonction de nombreuses
variables mais les résultats devaient fournir une valeur de βe qui minorait considérable-
ment les effets cycliques dans le calcul de D. Certains auteurs ont une définition aléatoire
de βe comme une variable de moyenne 0.27 et d’écart type valant 0.6 [16]. Une valeur de βe

comprise entre 0.1 et 0.5 semble être raisonnable mais le choix de cette valeur apporte un
caractère arbitraire inopportun à l’indicateur de dommage.

Un couplage explicite la loi hystérétique et l’indicateur de dommage D a été préposé
par Wang et al. [79]. L’indicateur de dommage utilisé par Wang et al. [79] est l’indicateur
de Wang et Shah [73] qui est donné précédemment par l’équation 2.76. La détérioration est
alors exprimée sous la forme suivante :

FD(Xi) = F(Xi)(1−DL) (2.85)

où F(Xi) est la valeur de la résistance non dégradée pour un cycle de déplacement maximum
de niveau Xi et FD(Xi) est la résistance dégradée du fait de l’accumulation de dommage. Le
facteur (1−DL) est le facteur de détérioration de résistance, qui est fonction de la variable
de dommage β correspondant au cumul des déplacements normés par la valeur à la plasti-
fication des aciers suivant une loi classique de fatigue oligocyclique. La figure 2.4.51 montre
la dégradation de la courbe enveloppe suivent le dommage.

Un indicateur combiné proposé par Miramontés [80] dans lequel la dégradation de la
raideur de l’élément étudié est piloté par un paramètre α défini par :
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Figure 2.4.51 – Détérioration de la résistance couplée à l’indicateur de dommage DL de
Wang et Shah

α = (
φy

φm
)0.5 (2.86)

où φy est la rotation élastique et φm est la rotation maximale atteinte. Pour la dégradation
de la raideur, l’auteur introduit un indicateur de type cumulatif exprimé en termes d’éner-
gie cumulée. Ce modèle montre l’interaction entre l’indicateur de dommage et le modèle
hystérétique élastoplastique.
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F
FmFy

My

Mm

k ak

Figure 2.4.52 – Dégradation de la raideur suivant le coefficient α

Krawinkler et al. [81] ont introduit un indicateur de dommage. Ils ont utilisé trois types
de mesure de détérioration pour définir ses dommages (la résistance, la rigidité et l’énergie
dissipée). Tout d’abord, Krawinkler et al. ont proposé un indicateur de dommage qui utilise



72 CHAPITRE 2. PHÉNOMÈNES D’ENDOMMAGEMENT D’UN ASSEMBLAGE

la notion de fatigue cyclique donné par l’équation suivante :

Nfi = A
−1(∆δp)

−b (2.87)

L’indicateur de dommage proposé par Krawinkler et al. est alors donné par l’équation sui-
vante :

di =
1

Nfi

= A(∆δp)
b (2.88)

où ∆δp = δm − δy est la déformation plastique et di est le dommage résultant d’un seul
cycle inélastique. A et b sont des paramètres de Krawinkler et Zohrei [81], qui dépendent
des propriétés de la composante structurelle. Ces paramètres peuvent être calculés à partir
des relations, qui ont été obtenues par des essais expérimentaux sur des échantillons d’acier
en forme de I, à l’origine menée par Krawinkler et al. [81].

Donc l’indicateur de dommage cumulé de Krawinkler et al. [81] a la forme suivante :

DL =

N∑

i=1

(di) = A

N∑

i=1

(∆δpi/δy)
b (2.89)

où N est le nombre de cycles inélastiques et i est le numéro de cycle.

Un modèle de détérioration des éléments de structure a été développé par Ibarra-Krawinkler
[82]. Les paramètres de base de ce modèle sont présentés dans la figure 2.4.53. La détériora-
tion cyclique de la résistance et de la rigidité des éléments de structure est basée sur l’éner-
gie dissipée dans chaque cycle de chargement. Ainsi que ce modèle est basé sur une courbe
squelette qui définit une référence squelette pour le comportement d’une composante struc-
turelle et un ensemble de règles qui définissent la base caractéristique du comportement
hystérétique entre les limites définies par la courbe squelette.

Quatre modes de détérioration cyclique sont définis, associées aux quatre composantes
paramètres : la limite d’élasticité, la force ultime, la rigidité au moment déchargement et de
rechargement. La figure 2.4.53(a) montre la courbe de la colonne vertébrale de modèle de
détérioration qui consiste en trois phases : une phase élastique, une phase de plastification, et
une phase chute de résistance. La phase élastique est caractérisée par la rigidité élastique et
le moment à la limite élastique My. La deuxième phase est décrite par la capacité plastique
de rotation et le moment maximal de résistance Mc. La dernière phase est définie par la
capacité de rotation plastique θpc.

Plusieurs chercheurs ont essayé d’améliorer le modèle d’Ibarra-Krawinkler dans les der-
nières années dans l’objectif de mieux prédire le comportement cyclique des éléments struc-
turelle de bâtiments [83].

2.4.2.2 Evaluation des dommages basés sur les propriétés dynamiques

La plupart des indicateurs de dommage basés sur le concept de changement des proprié-
tés dynamiques de structure sont des indicateurs globaux de dommage. L’indicateur global
de dommage évalue l’état de détérioration générale de la structure. Il est dépendant des
paramètres basiques qui reflètent les changements globaux des caractéristiques modales de
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Figure 2.4.53 – Modèle de détérioration Ibarra-Krawinkler : (a) courbe de caractère, (b) effet
de la détérioration cyclique sur le comportement hystérétique d’un assemblage

structure. Ces indicateurs globaux présentés dans cette partie ne précisent pas exactement
l’endroit de détérioration.

L’endommagement d’une structure au cours d’un séisme modifie évidemment ses pro-
priétés modales. Il apparaît alors naturel de s’intéresser à la dégradation de ses propriétés
notamment la valeur des fréquences propres pour mesurer le dommage. Si considérer l’évo-
lution des fréquences propres permet de remonter à l’état global d’endommagement d’une
structure, la localisation de ces dommages ne peut être cernée qu’en s’intéressant aux défor-
mées modales. Une structure endommagée voit d’une part sa fréquence propre fondamen-
tale diminuer et d’autre part son amortissement augmenter. La sensibilité de l’amortissement
à bien d’autres paramètres que l’endommagement a naturellement orienté les indicateurs
vers la dégradation de la fréquence ou la période fondamentale.

Time (sec)
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Figure 2.4.54 – Représentation de l’évolution de la période propre d’une structure au cours
du temps

A ce titre, une série d’indicateurs a été définie par DiPasquale et al. [84] et Cakmak et

al. [85] qui ont utilisé la période fondamentale de la structure saine comme une référence
de l’indicateur de dommage. En comparant la période fondamentale initiale avec la période
fondamentale instantanée de la structure endommagée, un indicateur global de dommage
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peut être calculé :

DG =
Ti − T0

T0
(2.90)

où T0 est la période fondamentale de la structure non-endommagée et Ti représente la pé-
riode fondamentale au cycle i.

DiPasquale et al. [85] ont développé un indicateur d’assouplissement final :

DG,f = 1−
T20
T2dam

(2.91)

Ensuite, DiPasquale et al. [85] ont développé un indicateur d’assouplissement plastique qui
isole les effets non-linéaires de l’assouplissement en raison de la dégradation de la rigidité.
Il est nommé l’indicateur d’assouplissement plastique :

DG,pl = 1−
T2dam
T2max

(2.92)

où Tmax et Tdam sont la période fondamentale maximale au cours de la réponse temporelle
et la période fondamentale de la structure endommagée (voir figure 2.4.54). Aussi Cakmak
et al. [84] ont proposé un indicateur qui combine les effets de la dégradation de rigidité et
l’effet de plasticité. Il est appelé l’indicateur d’assouplissement maximal :

DG,m = 1−
T0

Tmax
(2.93)

Roufiel et al. [71] ont proposé un indicateur pouvant s’exprimer soit à partir de la varia-
tion de la fréquence fondamentale de la structure et à partir de son déplacement en tête :

DG =
δm − δy

δf − δy
=
14.2δy(

√

fini

fdam
− 1)

δf − δy
(2.94)

où fini et fdam sont les fréquences fondamentales de la structure avant et après l’endom-
magement.

Il reste qu’au cours d’un séisme, la fréquence fondamentale ou la période propre ne
varient pas de manière monotone. La mesure de fdam si elle est pratiquée in-situ à partir
d’une excitation à bas niveau sous-estime, généralement la chute de fréquence maximale
observée au cours du mouvement sismique. L’évolution de la période propre fondamentale
suit la courbe représentée sur la figure 2.4.54.

Les indicateurs de dommage présentés dans toute cette partie se rapportent essentielle-
ment au comportement en flexion des structures. Les structures étudiées par la suite sont
des portiques en acier chargés principalement à la fondation qui exhibent ce type de com-
portement. Les indicateurs proposés sont donc adaptés à la description des dommages subis
par ces structures.
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2.5 Conclusion

Nous avons expliqué dans ce chapitre quelques aspects de comportement de l’assem-
blage boulonné. L’idée générale de l’endommagement par fatigue d’un assemblage bou-
lonné montre tout d’abord la perte de serrage du boulon due à l’effet d’accumulation de
glissement entre la surface de contact et le boulon dans le cas d’un boulon soumis à une
charge cyclique transversale. Le comportement de micro-macro glissement nous permet
d’imaginer le processus d’accumulation du glissement qui amène directement au desserrage
du boulon. Dans le cas d’un boulon soumis à une charge cyclique axiale, les efforts cycliques
peuvent causer la séparation des pièces avec un glissement important au niveau des pièces
assemblées et ils peuvent provoquer avec le temps la fatigue de boulon en traction.

Comme l’endommagement du boulon est un phénomène cumulatif, ce problème est tout
à fait relié avec le phénomène de fatigue. Le problème de fatigue exige une connaissance
de la courbe S−N qui est identifiée expérimentalement. Enfin quelques lois du cumul de
dommage sont présentées avec l’hypothèse que le dommage est un phénomène cumulatif.
Pour la pratique de l’ingénieur, la représentation de la courbe S − N par la relation de
Manson-Coffin et la loi du cumul de dommage par Miner qui sont les deux lois les plus
largement utilisés.

Ensuite, nous avons exposé une étude du phénomène de comportement élasto-plastique
d’un assemblage boulonné, ainsi que quelques études bibliographiques sur les essais cy-
cliques. Ces études montrent que le modèle phénoménologique de Richard-Abbott est ca-
pable d’exprimer explicitement la relation moment-rotation de l’assemblage boulonné et ce
modèle peut être utilisé dans l’analyse structurale de bâtiment en acier.

Comme nous l’avons montré dans ce chapitre, plusieurs chercheurs ont étudié l’assem-
blage boulonné à plaque d’extrémité avec l’objectif de comprendre son comportement quand
il est soumis à des charges cycliques. Mais peu de recherche ont été effectuées pour étudier
l’effet de fatigue oligocyclique sur son comportement.

Le besoin d’un modèle capable de décrire le comportement cyclique hystérétique de
l’assemblage boulonné et de prendre en même temps l’effet de fatigue oligocyclique est
indispensable. La réponse de la structure soumise à une excitation dynamique ou sismique
dépend totalement aux modèles utilisés pour ses éléments structurels et de la définition des
critères de dommage et de rupture de ces éléments.
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Chapitre 3

Etude expérimentale de la fatigue
vibratoire d’un assemblage boulonné

3.1 Introduction

L’endommagement des structures est fréquemment dû au phénomène de fatigue vibra-
toire. C’est la raison pour laquelle l’ingénieur doit le prendre en compte lors de la concep-
tion d’un système. Les expériences faites sur de nombreuses structures montrent que ce
type d’endommagement se localise le plus souvent au niveau des assemblages entre les dif-
férentes parties de la structure considérée [4]. Ainsi, l’assemblage boulonné poutre-poteau,
très couramment utilisé, s’avère critique pour de nombreux bâtiments et ouvrages en os-
satures. Dans l’approche classique, cet assemblage est considéré comme rigide, par contre
dans des approches plus récentes il est considéré, comme semi-rigide [4, 86, 87]. Mais le
concept de l’assemblage doit en plus prendre en considération les effets d’endommagement
de l’assemblage boulonné au cours de son service sous les effets des charges dynamiques et
sismiques répétées.

C’est dans ce contexte que nous nous intéressons au problème de fatigue vibratoire d’un
assemblage boulonné. Dans ce chapitre, nous étudierons le comportement de l’assemblage
boulonné soumis à fatigue à faible nombre de cycles. L’objectif de ce travail expérimental est
d’examiner les effets de fatigue oligocyclique sur le comportement de l’assemblage boulonné
et de développer un modèle de prévision de la durée de vie de l’assemblage boulonné à
plaque d’extrémité soumis à des charges dynamiques.

Pour cela, un montage expérimental mettant en oeuvre un assemblage boulonné poutre-
poteau a été construit, permettant ainsi d’accéder à la courbe S-N représentant le nombre
de cycles à la rupture pour un niveau de rotation ou de déplacement donné. Depuis de
nombreuses années, les essais quasi-statiques et monotoniques ont été utilisés pour étu-
dier le comportement des assemblages boulonnés. Dans le cadre de cette thèse, des essais
dynamiques réels en utilisant un pot vibrant ont été effectués pour considérer les effets
dynamiques des excitations appliquées sur le comportement des assemblages boulonnés.

Ce chapitre présente les résultats des essais de fatigue oligocyclique réalisés sur des

77
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assemblages boulonnés à plaque d’extrémité. Douze essais expérimentaux ont été réalisés
en appliquant trois niveaux différents de déplacement constant. Les modes de rupture des
assemblages dans chaque essai ont été étudiés. Le système testé est une poutre encastrée
dans un coté par un assemblage boulonné à plaque d’extrémité et libre de l’autre coté (une
poutre encastrée-libre). Le coté libre de la poutre est chargé par une masse de 15 kg. Le
principe consiste à réaliser une charge dynamique cyclique sur la masse qui va appliquer un
moment cyclique et une force en cisaillement sur l’assemblage boulonné.

Les résultats de ces essais expérimentaux ont été utilisés pour développer un modèle de
prévision de la durée de vie en fatigue oligocyclique des assemblages boulonnés à plaque
d’extrémité. La relation de Manson-Coffin a été adoptée pour interpréter la courbe S-N. Les
résultats de cette expérimentation peuvent alors être utilisés dans le cadre du calcul de la
fatigue d’une structure avec assemblages boulonnés. Enfin, une comparaison des résultats
expérimentaux avec les résultats d’autres essais publiés dans la littérature est faite en utili-
sant les courbes S-N.

3.2 Programme expérimental

3.2.1 Présentation de banc d’essais et installation expérimentale

Nous nous intéressons à l’élaboration d’un banc d’essai de fatigue vibratoire appli-
qué à un assemblage boulonné (voir figure 3.2.1). Nous choisissons un type d’assemblage
boulonné représentant un assemblage poutre-poteau qui est le plus fréquemment utilisée
comme illustré en figure 3.2.2. Ce banc d’essai a pour but d’étudier le phénomène de dom-
mage en fatigue oligocyclique de l’assemblage boulonné permettant d’estimer l’endomma-
gement global pour une structure. Plus spécifiquement, nous nous intéressons à la courbe
S-N et à la méthode de prévision de la durée de vie de l’assemblage boulonné.

u1

u2

Assemblages 

boulonnés

Figure 3.2.1 – Le banc d’essai de fatigue vibratoire avec le spécimen

La courbe S-N est construite en reliant le nombre de cycles à la rupture Nf (Number of
cycle to failure) au niveau d’excitation donné qui est la rotation plastique de l’assemblage.
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Figure 3.2.2 – L’assemblage boulonné à plaque d’extrémité pour ce travail

L’endommagement pour ce type d’assemblage se localise au niveau des boulons qui sont
alors cisaillés et soumis à des forces axiales tout en dépendant de la direction de moment
fléchissant. Le cisaillement d’un boulon crée un phénomène de micro-glissement qui peut
produire un phénomène de desserrage des boulons et provoquer la dégradation de rigidité
de l’assemblage boulonné. Ainsi que la force axiale dans le boulon cause une diminution de
la force de serrage et peut provoquer, selon le niveau d’excitation appliqué au système, une
fatigue du boulon. La diminution des forces de serrage des boulons est un facteur important
qui s’accumule avec les effets de cisaillement pour augmenter le taux de macro-glissement
entre les pièces assemblées.

Afin de réaliser ce banc d’essai, un pot vibrant d’une capacité de 13 kN est utilisé, per-
mettant de créer une excitation sinusoïdale. La fréquence d’excitation appliquée est égale
à la fréquence propre du système (poutre encastrée-libre). Dans ce contexte, nous avons
pris deux signaux de réponse, ü1 et ü2 (voir figures 3.2.3 et 3.2.4). A partir de ces mesures,
nous pouvons envisager des stratégies pour résoudre notre problème consistant à trouver la
courbe S−N. Ces stratégies consistent à :

• Contrôler l’amplitude. Nous devons contrôler u2 qui doit être constant, ce qui
nous permet d’avoir un moment fléchissant constant quelle que soit la dégra-
dation de rigidité.
• Mesurer la phase 0 de ü2/ü1 et contrôler la fréquence d’excitation pour que le

déphasage soit toujours de π/2 à tout instant.

Pour contrôler la fréquence et l’amplitude d’excitation, nous intervenons directement
sur l’amplificateur de charges en suivant les réponses à l’oscilloscope et nous pouvons alors
enregistrer toutes les réponses au cours du temps. Le schéma de principe et l’ensemble du
banc d’essai sont illustrés en figure 3.2.3.

L’installation typique de l’essai s’est composée d’une poutre qui est reliée au poteau en
utilisant un assemblage boulonné à plaque d’extrémité. Le poteau est installé sur le pot
vibrant par une base métallique rigide et circulaire. La base est fixée à son tour avec des
boulons haute résistance au pot. La configuration de l’essai et la poutre sont présentées en
figure 3.2.4.

Deux poutres sont installées sur le pot dans l’objectif de maintenir l’équilibre au sein du
système vibrant lorsque l’excitation harmonique est appliquée. Dans le but de révéler l’effet
du moment sur l’assemblage, une masse supplémentaire de 15 kg est ajoutée aux extrémités
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Accéléromètre

Pot vibrant

Poutre

Masse

Amplificateur

Contrôleur

Figure 3.2.3 – Schéma de principe du banc d’essais

des poutres. Comme cette expérience représente le modèle de l’assemblage poutre-poteau
sur une petite échelle, le paramètre d’excitation pour la courbe S-N est défini comme la
rotation au niveau de l’assemblage.

Notons ici que pour chaque essai, nous utilisons des boulons et des écrous neufs et nous
effectuons les serrages du couple avec une clé dynamométrique pour contrôler le niveau de
serrage.

2

1

u1

u2

2

Figure 3.2.4 – Le pot vibrant

3.2.2 Présentation des spécimens

Cette investigation examine le comportement de l’assemblage boulonné à plaque d’ex-
trémité. Un spécimen de l’essai est représentée dans les figures 3.2.5 et 3.2.6. Le système
considéré est une poutre de longueur 0.75 m en flexion simple fixée à l’une de ses extrémi-
tés par un assemblage boulonné et à l’autre extrémité par une masse M de 15 kg comme le
montre la figure 3.2.5. La poutre a une section transversale I et elle a été encastrée à l’aile
d’un poteau qui a une section H. Les sections des poutres et le poteau sont choisis parmi les
profils européens Standard European Steel Profiles IPE 80 et HEB 100, respectivement.

Les valeurs nominales de la limite d’élasticité (fy) et les valeurs ultimes de résistance à la
traction (fu) des sections sont respectivement (260 MPa), (450 MPa). Le module d’élasticité
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Composante fy (MPa) fu (MPa) E (GPa)

IPE 80 260 450 210

HEB 100 260 450 210

Plaque 260 450 210

Boulon M10 480 600 210

Tableau 3.2.1 – Propriétés mécaniques des composants de l’assemblage

pour les sections est de (E = 210 GPa) (voir le tableau 3.2.1). Les sections ont été fabriquées
selon les exigences de la norme NF EN 10025 avec S275 acier de qualité.

F(t)

750 

M=15 kg
IPE 80

HEB 100

100 100 10 

Figure 3.2.5 – Détails de la poutre encastrée-libre testée en flexion (en mm)
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Figure 3.2.6 – Détails de l’assemblage boulonné à plaque d’extrémité (en mm)
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Douze essais sur l’assemblage boulonné ont été effectués. Quatre boulons standard (M10-
1.25× 35 mm Grade 6.8 DIN 975 carbon steel) sont utilisés pour chaque assemblage bou-
lonné dans chaque essai. Les configurations générales de l’assemblage boulonné sont repré-
senté en figure 3.2.6. La plaque d’extrémité est en acier S275 d’épaisseur (tp = 10 mm) et des
dimensions (dp = 120 mm, bp = 76 mm). Le module d’Young (ou élasticité) du matériau de
la plaque est (E = 210 GPa) (voir le tableau 3.2.1). Tous les trous de passage pour le boulon
M10 sont de diamètre 11 mm.

3.2.3 Equipement et instrumentation

Le montage d’essai est instrumenté avec deux accéléromètres pour mesurer la réponse
du système. Les accéléromètres, avec des sensibilités de 100 mV/g, sont montés sur la poutre
avec de la colle forte et du ruban adhésif, pour recueillir la réponse à l’extrémité libre de la
poutre et à la base. Les instruments de mesure sont connectés à l’oscilloscope pour observer
les accélérations mesurées. Ils sont également reliés à un système d’acquisition de données
pour enregistrer les mesures. En outre, un marteau-chocs est utilisé pour déterminer la
fréquence propre du système de poutre encastrée-libre. La figure 3.2.3 illustre la disposition
de l’instrumentation sur le spécimen.

D’ailleurs, une clé dynamométrique est utilisée pour serrer les 4 boulons de chaque
assemblage au même niveau pour tous les essais, et pour assurer la cohérence des conditions
aux limites. Les boulons sont serrés au couple de serrage (FC = 39 N.m) (voir la section 2.2.1).
Le couple de serrage peut être calculé, en utilisant les coefficients de frottement entre les fils
et entre les surfaces d’appui, par l’équation suivante [31, 88] :

FC = FN(0.16P+ 0.583d2µ+ µ2ρm) (3.1)

où FN est la force de serrage. P est le pas de vis, d2 correspond au diamètre du boulon
et ρm est le rayon de contact efficace entre l’écrou et la surface articulaire. µ, µ2 sont des
coefficients de frottement.

Boulon As P d2 ρm µ µ2

(mm2) (mm) (mm) (mm)

M10 58 1.25 9.188 7.6 0.14 0.14

Tableau 3.2.2 – Caractéristiques des boulons M10 de l’assemblage à plaque d’extrémité

Les propriétés relatives aux caractéristiques de serrage tels que les facteurs écrou ρm et
les coefficients de frottement (µ, µ2) dépendent de tolérance des filetés donnée par le fabri-
cant, la rugosité de surface et de lubrification (voir le tableau 3.2.2). Les caractéristiques de
serrage peuvent être obtenues ou estimées par les expériences qui représentent ces condi-
tions réelles dans l’assemblage boulonné.
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3.2.4 Procédure de test

Nous présentons dans ce contexte, la stratégie de traitement du résultat de l’expérimen-
tation. Chaque essai a commencé avec l’assemblage des pièces constituants le système (les
deux poutres avec les masses fixes, les boulons M10 et le poteau). Le spécimen est mis en
place dans le pot d’essai et les boulons sont ensuite mis en place dans l’assemblage comme
le montre la figure 3.2.1. Chaque boulon est ensuite serré au couple nécessaire en utilisant
la clé dynamométrique. Nous utilisons les boulons de diamètre 10 mm dans ce travail avec
des serrages de 39 N.m pour chaque boulon.

Pendant l’essai, une commande manuelle est exercée sur : (1) la fréquence d’excitation,
afin de suivre la fréquence naturelle ; (2) l’amplitude d’excitation, afin de maintenir l’ampli-
tude de l’accélération de ü2 toujours constante.

Grâce à une excitation répétée, un phénomène desserrage réduit la force de serrage des
boulons et par la suite le chargement cyclique peut faire glisser les éléments assemblés, qui
peut changer la répartition des contraintes et peu à peu entraîner l’endommagement par
fatigue. La courbe S-N peut être obtenue en rapportant le nombre de cycles à la rupture et le
niveau de la rotation appliquée. La valeur de la rotation appliquée peut être calculée grâce
aux informations de ü1 et ü2. La courbe S-N est construite en se basant sur la relation de
Manson-coffin.

Chaque spécimen est testé jusqu’à ce que la rupture de l’assemblage boulonné ait lieu.
Puis, le temps à la rupture sera enregistré et ainsi que le niveau de rotation utilisé pour cet
essai. Ces résultats seront utilisés pour déterminer les coordonnées d’un point de la courbe
S-N.

3.2.5 Critères de rupture

Des critères de rupture spécifiques sont nécessaires pour définir exactement le nombre
de cycles à la rupture du système. La rupture de l’assemblage boulonné dans ce système
peut avoir lieu lorsque l’un des trois types de dommage s’est produite : (1) un desserrage
important de l’écrou qui conduit à la rotation de l’écrou par rapport la vis ; (2) une rupture
dans l’un des quatre boulons de l’assemblage ; (3) une déformation plastique ou une fissu-
ration de la plaque d’extrémité ; (4) une rupture de la soudure entre la poutre et la plaque
d’extrémité.

3.3 Modèle Manson­Coffin de fatigue à faible nombre de cycle

Dans les études expérimentales sur la fatigue, les durées de vie en fatigue sont générale-
ment exprimées en fonction des déformation plastiques (Déformation - Nombre de cycles).
Si la déformation locale dans un élément de structure peut être mesurée, la fatigue causée
par chargement cyclique peut rapidement être prédite avec précision, en utilisant un modèle
de fatigue Manson-Coffin.

Toutefois, pour les systèmes complexes, il est presque impossible et irréaliste de vouloir
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mesurer des contraintes et des déformations à des points critiques d’un assemblage. L’appli-
cation des lois exprimées en fonction des déformations ou des contraintes à des structures
reste difficile puisqu’elle nécessite des mesures très spécifiques. Au lieu de cela, des modèles
analogiques basés sur la rotation plastique de l’assemblage sont utilisés ultérieurement. Des
études précédentes ont été réalisées pour déterminer la durée de vie des structures, en ap-
pliquant l’équation de Manson-Coffin. Un moyen utile pour décrire la fatigue oligocyclique
est exprimée par Mander et al. [9] pour un assemblage boulonné. Ainsi, la rotation plastique
peut être liée au nombre de cycles Nf par l’équation suivante :

Nf = c(∆θp)
−b (3.2)

où ∆θp est l’amplitude de la rotation plastique de l’assemblage et c, b sont des paramètres de
fatigue qui dépendent à la fois de la typologie de l’assemblage et des propriétés mécaniques
des éléments de l’assemblage.

La fatigue oligocyclique calculée cause le dommage de l’assemblage boulonné. Ce dom-
mage peut entraîner la rupture de l’assemblage lorsqu’il atteint un certain niveau.

3.4 L’analyse dynamique du système

3.4.1 Fréquence naturelle d’une poutre encastré­libre avec masse à l’ex­

trémité

Dans cette partie, l’équation du mouvement du système de poutre est développée en
utilisant deux méthodes : la méthode du travail virtuel (Virtual Work Method VWM) et la
méthode des modes supposés (Assumed-Modes Method AMM).

Il est supposé que le système a un seul degré de liberté, et son mouvement doit être
représenté par une seule coordonnée. Il est le déplacement vertical de la masse à l’extrémité
libre. Nous choisissons d’utiliser le terme η pour le déplacement de la masse M, qui est
définie comme positive dans le sens vers le haut. La vitesse η̇ et l’accélération η̈ seront
également positive dans le sens vers le haut.

L’inertie, les raideurs et les forces qui agissent sont présentées en figure 3.4.7. Le travail
total effectué par les forces présentées en figure 3.4.7(b), agissant sur les déplacements vir-
tuels correspondants, est, par le principe des travaux virtuels égale à zéro. Nous comptons
le travail comme positif lorsque la force et le déplacement virtuels sont dans la même direc-
tion, et négatif quand la force et le déplacement sont dans des directions opposées. Nous
pouvons donc écrire l’équation suivante :

δ(W) = −M1δ(θ) −

∫ l

0

mdxη̈(t)
x

l
δ(η)

x

l
−Mη̈(t)δ(η) = 0⇒ (3.3)

−M1
δ(η)

l
−

∫ l

0

mη̈(t)
x2

l2
δ(η)dx−Mη̈(t)δ(η) = 0 (3.4)



3.4 L’analyse dynamique du système 85

où (m = ρA) est la masse de la poutre en (kg/m) et (M1) est le moment à la base qui peut
être calculé à l’aide de l’équation suivante :

M1 = R0θ(t) = R0
η(t)

l
(3.5)

(x, t)

x

h

m M

R0

l

d(h)

M
..h(t)

M1

mdx
..h(t)

mdx

x
l

x
M

d(h)x
l

(a)

(b)

Figure 3.4.7 – (a) Un modèle de poutre étudiée ; (b) Modèle déformé : Méthode de travail
virtuel

En divisant l’équation 3.4 par le δ(η), et en simplifiant, nous pouvons obtenir l’équation
du mouvement nécessaire :

R0

l2
η(t) +

ml

3
η̈(t) +Mη̈(t) = 0⇒

R0

l2
η(t) + (

ml

3
+M)η̈(t) = 0 (3.6)

Il est possible de voir que le processus ci-dessus a regroupé les deux masses (M) et (ml)
en une seule masse effective Me = ml

3 +M. De même, Ke(= R0

l2
) est la rigidité effective du

système. L’équation du mouvement peut être écrite comme suit :

Meη̈+Keη = 0 (3.7)

Pour considérer le travail de la force d’amortissement, l’équation suivante peut être utili-
sée :

δ(WD) =

∫ l

0

c(x)η̇(t)dx
x

l
δ(η)

x

l
(3.8)

Ensuite, l’amortissement est donné par :

Ce =

∫ l

0

c(x)(
x

l
)2dx (3.9)

Les mêmes résultats peuvent être obtenus par la méthode AMM et elle peut être appli-
quée pour dériver les équations du mouvement du système. L’énergie de déformation d’une
poutre d’Euler-Bernoulli est donnée par :

ν =
1

2

∫ l

0

EI(η ′′(x, t))2dx (3.10)
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où η(x, t) représente le déplacement transversal comme dans la figure 3.4.8(b).
L’énergie cinétique peut être donnée par :

τ =
1

2

∫ l

0

ρA(ν̇)2dx (3.11)

Et le déplacement peut être écrit avec la méthode AMM :

(x, t)

c x

h
MeKe

m M

R0

l

(a)

(b)

Figure 3.4.8 – (a) Un modèle de poutre étudiée ; (b) Modèle déformé : Méthode des modes
supposés

η(x, t) =
N∑

i=1

ψi(x)ηi(t) (3.12)

où ηi(t) sont les coordonnées généralisées et ψi(x) est la fonction de forme pour le mode de
i. N est le nombre de modes.

La méthode AMM consiste à substituer l’équation 3.12 dans les expressions appropriées
pour l’énergie cinétique τ, l’énergie de déformation ν et le travail virtuel des forces δ(W).
Selon la méthode, une application des équations de Lagrange doit être réalisée pour dériver
l’équation du mouvement pour ce modèle à plusieurs degrés de liberté (N-DOF).

Lorsque l’équation 3.12 est remplacée dans les équations 3.10 et 3.11, l’expression sui-
vante pour les rigidités et les coefficients de masse sont obtenus :

kij =

∫ l

0

EIψ ′′
i ψ

′′
j dx+ R0ψi(0)

′ψj(0)
′ (3.13)

mij =

∫ l

0

ρAψiψjdx+Mψi(l)ψj(l) (3.14)

L’équation du mouvement du modèle à plusieurs degrés de liberté (N-DOF) peut être déter-
miné en utilisant les équations de Lagrange et par la suite, nous pouvons obtenir :

N∑

j=1

mijη̈j +

N∑

j=1

kijηj = 0 (3.15)
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Puisque la poutre est libre de tourner au x = 0, la poutre se déforme comme montré en
figure 3.4.8. Donc, la seule condition prescrite aux limites est le suivant :

ηi(0, t) = 0 (3.16)

Ainsi, la fonction de forme doit satisfaire :

x = 0⇒ ψ = 0 (3.17)

Pour le modèle à un degré unique de liberté (SDOF) utilisé dans cette étude, nous pouvons
considérer une fonction de la forme ψ comme suit :

ψ =
x

l
(3.18)

La rigidité du système à un degré unique de liberté (SDOF) est calculée comme suit :

Ke = k11 =

∫ l

0

EIψ ′′2dx+ R0ψ
′(0)2 = 0+ R0/l

2 (3.19)

Ainsi, la masse effective du système est :

Me = m11 =

∫ l

0

ρAψ2dx+Mψ ′(l)2 =
ρAl

3
+M (3.20)

Pour considérer le travail de la force d’amortissement dans la méthode AMM, l’équation
suivante est utilisée :

Ce =

∫ l

0

c(x)(ψ(x))2dx (3.21)

Après cela, l’équation du mouvement est écrite comme suit :

Meη̈+Ceη̇+Keη = 0 (3.22)

En considérant les deux méthodes ci-dessus, la fréquence naturelle du système est :

fn =
1

2π

√

Ke

Me
=
1

2π

√

R0/l2

(ml
3 +M)

(3.23)

3.4.2 Détermination des caractéristiques mécaniques d’un assemblage bou­

lonné

Pour un assemblage boulonné à plaque d’extrémité, la rigidité initiale calculée selon le
code EC3 peut être déterminée en combinant les rigidités individuelles de chaque compo-
sant. La rigidité initiale R0 de la courbe caractéristique moment-rotation de l’assemblage est
donnée par l’équation suivante :

R0 = Ez2eqkeq (3.24)
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où E est le module d’élasticité de l’acier ;
keq est le coefficient de rigidité équivalente associé au composant de l’assemblage et
zeq est le bras de levier équivalent, calculé en fonction des caractéristiques des composants
soumis à la traction, en considérant le centre de compression au niveau de la semelle infé-
rieure de la poutre.

Le bras de levier équivalent zeq, qui est d’ailleurs utilisé aussi dans l’équation3.24, est
donné en fonction des bras de levier des composants tendus hr, par l’équation suivante :

zeq =

∑
r keff,rh

2
r∑

r keff,rhr
(3.25)

où keff,r sont les coefficients de rigidité efficace des composants de la rangée r en traction
et hr est est la distance entre le centre de compression et la rangée r des boulons.

Le coefficient de rigidité équivalente keq peut être obtenu en utilisant la formule :

keq =

∑
r keff,rhr

zeq
(3.26)

Selon l’Annexe J-Révisée de l’EC3 [89], le comportement de chaque rangée de boulons r
peut aussi cumuler les contributions des différents composants (âme du poteau, semelle du
poteau, boulons et plaque), avec leurs coefficients de rigidité associés en série.

Le moment résistant ultime Mu d’un assemblage boulonné à plaque d’extrémité peut
être calculé par la formule suivante [89] :

Mu = t2pfy

{

((hp − pt)(
bp

2
(
1

pf
+
1

s
) + (pf + s)

2

g
)) +

bp

2
(
hp

pf
+
1

2
)

}

(3.27)

où g est la distance horizontale les rangées de boulons ;
pf est la distance verticale entre l’axe du boulon et la semelle de poutre ;
pt est la somme de deux mesures, la distance pf et l’épaisseur de la semelle de poutre ;
bp est la largeur de plaque ;
tp est l’épaisseur de la plaque ;
s = 1

2

√

hpg et
hp est la hauteur de poutre.

Selon les paramètres de l’assemblage boulonné (voir figure 3.2.6), la rigidité initiale est
égale à R0 = 5.6× 105 N.m/rad et le moment ultime est égal à Mu = 2.9× 103 N.m.

3.4.3 Modélisation des déformations

Afin de caractériser le comportement du système en fatigue oligocyclique, il est d’abord
nécessaire de comprendre le comportement et les sources de déformation qui contribuent
à la réponse totale de système en déplacement [9, 90]. L’objectif principal de cette étude
expérimentale est d’étudier le comportement en fatigue oligocyclique, qui exige d’analyser
le comportement post-élastique.
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Figure 3.4.9 – Rotations des composants de la poutre

La rotation totale de l’assemblage peut être écrite en fonction du comportement élastique
et plastique de ses composantes :

θT = θTe + θcp (3.28)

où θTe et θcp sont la rotation élastique totale du système et la rotation plastique de l’assem-
blage, respectivement (voir figure 3.4.9).
La rotation élastique peut être définie comme suit :

θTe = θce + θbe (3.29)

La rotation élastique due à la déformation de la poutre est donnée comme suit :

θbe =
Fl2

3EIb
(3.30)

La rotation élastique due à la déformation de l’assemblage est donnée comme suit :

θce =
Fl

R0
(3.31)

où F est la force maximale appliquée.
Par la suite, la rotation plastique de l’assemblage est définie comme :

θcp = θT −
Fl

R0
−
Fl2

3EIb
(3.32)

3.4.4 Vibration du système excité par la base

Le système présenté dans la section 3.4.1, et illustré en figure 3.4.7(a), a été excité en
appliquant un mouvement vertical à la base. Ce cas est illustré en figure 3.4.10. Un sys-
tème de translation est représenté, mais un système de rotation est également possible. Le
regroupement est nécessaire pour réduire le système à cette forme simplifiée.

Comme montré en figure 3.4.10, l’accélération absolue et le déplacement absolu de la
base sont ü1,u1, le déplacement et l’accélération de la masse par rapport à la base sont η et
η̈. ü2 et u2 sont l’accélération absolue et le déplacement absolu de la masse dans l’espace.

Dans le diagramme du corps libre, il y a trois forces agissant sur la masse, donc pour
l’équilibre nous avons :

Meü2 +Ceη̇+Keη = 0 (3.33)
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Figure 3.4.10 – Système de poutre encastré-libre et excitée à sa base

où

Me(ü1 + η̈) +Ceη̇+Keη = 0 (3.34)

Donc :

Meη̈+Ceη̇+Keη = −Meü1 (3.35)

Il est important de souligner que η est en coordonnées relatives mais pas en coordonnées
absolues et que la force d’inertie agissant sur (M) est (Meü2), et elle n’est pas (Meη̈). De
l’équation 3.35, la force exercée sur le système est considérée comme égale à (−Meü1).

3.5 Résultats expérimentaux

3.5.1 Fréquence naturelle d’une poutre encastré­libre avec masse à l’ex­

trémité

Dans cette étape, une analyse modale expérimentale de la poutre encastré-libre est effec-
tuée en utilisant un marteau de choc. La fréquence du premier mode propre de la poutre
est calculée en premier lieu sur la base des paramètres de l’assemblage boulonné et la me-
sure fréquence naturelle sera comparée à la valeur calculée obtenue à partir de l’équation
3.23. La masse effective du système est Me (Me = 17.42 kg), ou la masse de la poutre est
m (m = 7.9 kg/l). La masse (m) considère la masse propre de la poutre et de l’assemblage
boulonné.

Mode fn (Hz) fn (Hz) Erreur

mesurée estimée (%)

1 30 31.02 3.3

Tableau 3.5.3 – Comparaison entre les fréquences propres mesurées et calculées du système

La figure 3.5.11 montre les fréquences propres mesurées après l’essai au marteau de choc.
Nous pouvons observer qu’il existe une faible différence entre la première frequence propre
calculée et mesurée (voir le tableau 3.5.3).
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Figure 3.5.11 – Fréquences propres mesurées du système en utilisant le marteau de choc

3.5.2 Propriétés de fatigue

Les résultats expérimentaux ont montré que deux modes de rupture peuvent être trouvés
dans les assemblages boulonnés soumis à des charges cycliques : un desserrage des boulons
et une rupture par fatigue des boulons qui peuvent être identifiés par une fissure ou une
fracture du boulon (figures 3.5.12 et 3.5.13).

Figure 3.5.12 – Photo des boulons fissurés

Le desserrage se passe au début et la rotation de l’écrou est observée après. Ce phéno-
mène cause une perte progressive de la force de serrage dans les assemblages boulonnés
sous chargement cyclique externe. Il peut en résulter une diminution de la rigidité struc-
turale ou la séparation des membres serrés. Le processus du desserrage d’un assemblage
boulonné est constitué de deux étapes distinctes. La première se produit lorsqu’il n’y a pas
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Figure 3.5.13 – Photo des boulons fracturés

de rotation relative entre l’écrou et le boulon, et il est très difficile de l’observer visuellement
[35, 12]. La seconde est caractérisée par la rotation relative de l’écrou qui a été observée
clairement dans ces tests [34].

Les boulons dans le cadre de l’assemblage boulonné à plaque d’extrémité sont soumis à
des forces axiales (à partir de moment de flexion cyclique) et aux forces transversales (force
de cisaillement). En conséquence, les deux types de fatigue (axiale et transversale) peuvent
travailler ensemble et causer des dommages en fatigue dans l’assemblage boulonné comme
les résultats d’essais ont montré (voir la figure 3.5.14). Les premières études ont concentré
aussi sur le comportement des assemblages boulonnés sous le chargement dynamique axial
[11]. Elles ont révélé que les boulons soumis à des vibrations axiales peuvent se desserrer
et la force de serrage peut diminuer. Ce problème de desserrage de la vis peut entraîner
une diminution des forces de serrage et conduire à une rupture dans l’assemblage avec
l’accumulation des dommages.

La plupart des investigations [23, 12] a prouvé que les glissements d’écrou sur le filet du
boulon se produisent à cause de la force de serrage interne et la charge transversale externe
appliquée sur les assemblages boulonnés. Les chercheurs ont en généralement affirmé que
la force de serrage est la source de la force de desserrage interne qui entraîne le desserrage
en rotation de la vis ou l’écrou. Pai et al. [12] ont également indiqué que les phénomènes
de desserrage du boulon commencent par macro-glissement situé sur la tête et par micro-
glissement sur le partie fileté de la vis, et par la suite de sa progression, un glissement total
dans la tête et le fil peut être produite.

La figure 3.5.15 montre une photo d’un boulon qui s’est fracturé dans la zone filetée. La
fatigue du boulon à ce stade est caractérisée par une croissance de fissuration progressive
au cours du chargement cyclique. Une fissure est souvent initiée à une concentration de
contraintes dans une partie. Les forces cycliques et les chocs répétés augmentent la taille de
la fissure jusqu’au moment où le boulon ne peut plus supporter la charge, et une rupture
finale se produit comme le montre la figure 3.5.15. Le chargement cyclique peut produire
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Force 

transversale

Force 

axiale 

La zone

de fissure

Figure 3.5.14 – Forces cycliques appliquées aux boulons

des discontinuités microscopiques de surface résultant des étapes de glissement qui peuvent
également agir en tant que concentration de contraintes, et donc que la fatigue commence
par l’initiation d’une fissure.

Les forces agissant dans le boulon peuvent créer un moment de flexion (voir la figure
3.5.14). Ce moment contribue à un glissement localisé en changeant la distribution des réac-
tions qui causent un glissement dans les régions avec une force de réaction plus faible. Ce
moment de flexion provoque aussi un glissement sur les flancs du fil, et contribue à faire
glisser les éléments par déformation élastique. Progressivement, ces forces peuvent provo-
quer l’apparition d’une fissure initiale. La figure 3.5.15 montre une fracture en fatigue d’un
boulon. Les flèches indiquent les sites d’initiation de la fissure en fatigue.

Fissure 

initiale

    
Propagation 

de fissure

Figure 3.5.15 – Le progrès des fissures dans les boulons
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Un résultat courant de la rupture finale est que le mouvement léger d’un côté de la fissure
par rapport à l’autre entraîne souvent de graves dommages aux surfaces de rupture et tend
à faire apparaître de nombreuses marques (voir la figure 3.5.16). Un indicateur important
de la fatigue dans le boulon a été la présence de ces marques. Les petites lignes sur la
surface métallique montrent la progression de la fissure de l’extérieur (voir la marque A en
figure 3.5.16) à l’intérieur de la section du boulon (voir la marque C en figure 3.5.16). La
zone défoncée (voir la marque B en figure 3.5.16) dans le milieu de la surface est la zone de
fracture finale où la section de boulon a été réduite et le boulon ne pouvait pas supporter la
charge. La région de surcharge finale (identifiés en figure 3.5.16) n’a pas été au coeur de la
rupture de surface, ce qui indique une situation de chargement préférentiel.

A

C

A

C

 Direction de 

vibration

B

B

Figure 3.5.16 – Un boulon fracturé : L’écrou (à gauche) et le vis (à droit) ; (A) Endroit de
fatigue (B) Endroit de la fracture de surcharge (C) Endroit de la rupture finale

À partir de ces résultats, le processus de rupture par fatigue peut être caractérisé par
trois étapes distinctes. La première est une initiation de la fissure, dans laquelle il se forme
une petite fissure (figure 3.5.14). Comme nous pouvons le voir, les boulons dans tous les
essais échouent dans la partie filetée du boulon au premier fileté qui est en contact avec
l’écrou. Dans cette partie, le plus grand contrainte était due à la charge appliquée.

La deuxième étape est la propagation de la fissure, au cours de laquelle la fissure pro-
gresse graduellement à chaque cycle de chargement, et finalement l’étape de la rupture
finale qui se produit très rapidement une fois que la fissure a atteint une taille critique.

Les résultats de douze essais sont présentés dans le tableau 3.5.4. Dans ce tableau, les
déplacements maximaux ∆1 et ∆2, de la base et de la masse de l’extrémité libre de poutre,
sont calculés à partir des accélérations enregistrées ü1 et ü2. Ensuite, la rotation de la poutre
totale est donnée par : θT = (∆2−∆1

l ). Les rotations élastiques de la poutre (θbe) et de
l’assemblage (θce) sont calculées avec les équations 3.30 et 3.31. D’après l’équation 3.32, la
rotation plastique de l’assemblage (θcp) peut être calculée. Le nombre de cycles à la rupture
et les modes de rupture de chaque assemblage boulonné dans chaque essai ont également
été présentés (deux dernières colonnes).

Nous avons calculé l’equation reliant le nombre de cycles à la rupture d’un assemblage
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Test
(m/sec  )2

u2

..
1

(m x10  ) -3
T

(cycles x10) 
42Nf Modes  

de rupture

1 16 70 0.5 2 2 5.34

2 16 70 0.5 2 2 6.36

3 16 70 0.5 2 2 6.78

4 16 70 0.5 2 2 4.53

5 28 110 0.8 3.1 3.1 1.5

6 28 110 0.8 3.1 3.1 1.74

7 28 110 0.8 3.1 3.1 1.86

8 28 110 0.8 3.1 3.1 1.2

9 50 200 1.4 5.6 5.6 0.24

10 50 200 1.4 5.6 5.6 0.27

11 50 200 1.4 5.6 5.6 0.288

12 50 200 1.4 5.6 5.6 0.396

u1

..
2

(m/sec  )2 (m x10  ) -3 (rad x10  ) -3
ce

(rad x10  ) -3
be

(rad x10  ) -3
cp

(rad x10  ) -3

0.4

0.4

0.4

0.4

0.7

0.7

0.7

0.7

1.2

1.2

1.2

1.2

0.31

0.31

0.31

0.31

0.54

0.54

0.54

0.54

0.97

0.97

0.97

0.97

1.3

1.3

1.3

1.3

1.9

1.9

1.9

1.9

3.5

3.5

3.5

3.5

Boulon intact Boulon fissuréBoulon desserré Boulon fracturé

Tableau 3.5.4 – Résultats des 12 essais expérimentaux réalisées sur la poutre encastrée-libre
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Figure 3.5.17 – Nombre de cycles à la rupture d’un assemblage boulonné par rapport à la
rotation plastique correspondant : La limite en haut/en bas (- - -), et le modèle expérimental
(—)

boulonné et la rotation plastique correspondant à partir des données du tableau 3.5.4 (voir
la figure 3.5.17). Après l’ajustement, un modèle de prédiction de la durée de vie de l’assem-
blage boulonné à plaque d’extrémité peut être défini comme :

Nf = 0.00022(∆θcp)−3 (3.36)

Cette équation 3.36 peut être utilisée pour déterminer le nombre de cycle équivalent à la
rupture de l’assemblage boulonné à plaque d’extrémité.

La figure 3.5.18 représente également une comparaison entre le modèle expérimental
proposé et le modèle de Mander pour un assemblage boulonné de type semi-rigide [9]. Il
est possible de dire qu’une bonne corrélation peut être observée. La différence entre les
deux modèles vient de la différence dans les propriétés géométriques et morphologiques
des assemblages testés.

Ce résultat indique aussi que le modèle proposé peut être utilisé avec succès pour prédire
la rupture par fatigue oligocyclique dans les assemblages boulonnés à plaque d’extrémité.
Le modèle peut alors être utilisé dans le cadre du calcul à la fatigue d’une structure avec des
assemblages boulonnés.
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Figure 3.5.18 – Nombre de cycles à la rupture d’un assemblage boulonné par rapport à la
rotation plastique correspondant : Le modèle de Mander (- - -) et le modèle proposé (—)

3.6 Conclusion

Ce chapitre porte sur le calcul de la durée de vie en fatigue d’assemblage boulonné
à plaque d’extrémité. Un banc d’essai représentant un assemblage boulonné est testé afin
de déterminer sa durée de vie en fatigue oligocyclique. Douze essais expérimentaux ont
été effectués sur une poutre encastrée-libre. Le système a été excité par un pot vibrant.
Nous avons appliqué plusieurs niveaux d’excitation (amplitude) à fréquence constante. Deux
accéléromètres ont été installés pour mesurer les déplacements aux extrémités de la poutre.
Ces mesures ont été utilisées pour calculer la rotation plastique de la poutre et le nombre de
cycles à la rupture. Le résultat des calculs nous a permis de construire la courbe S-N.

Nous avons vérifié la présence du phénomène de fatigue de l’assemblage boulonné. Ce
phénomène est dû au glissement du boulon qui provoque la perte des serrages des bou-
lons. Les résultats expérimentaux montrent que, en raison de l’excitation répétée, un phéno-
mène desserrage peut réduire la force de serrage des boulons, puis le chargement cyclique
peut causer un glissement dans les éléments assemblés qui changent la distribution des
contraintes et peu à peu entraînent des dommages par fatigue dans l’assemblage boulonné.
Le processus de rupture par fatigue peut être caractérisé aussi par l’ouverture d’une petite
fissure initiale dans la partie filetée de la vis, par la propagation de la fissure et par la rupture
finale qui se produit très rapidement une fois la taille critique atteinte.

Nous avons développé un modèle de prévision de la durée de vie de l’assemblage bou-
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lonné à plaque d’extrémité en utilisant la loi Manson-Coffin. Les informations fournies par
la courbe S-N et le modèle proposé peuvent être utilisés par les ingénieurs pour la prédic-
tion de la durée de vie sous charge répétée dynamique ou sismique. Il est un outil efficace
pour évaluer le nombre de cycles à la rupture d’un niveau de rotation considéré. En outre,
les résultats expérimentaux fournissent des données indispensables sur les caractéristiques
d’endommagement par fatigue de l’assemblage boulonné à plaque d’extrémité. Ces résul-
tats permettent désormais d’envisager l’étude des structures plus complexes telles que des
structures en ossature.

Nos résultats d’observation sont confirmés à ceux de Pai et al. [23, 12] et le modèle
proposé diffère peu de celui de Mander [9] qui a travaillé sur des assemblages de propriétés
un peu différentes.



Chapitre 4

Développement d’un modèle amélioré
de l’assemblage boulonné

4.1 Introduction

Nous nous intéressons dans ce chapitre à l’analyse non-linéaire des ossatures en acier
multi-étages ou des assemblages boulonnés de type à plaque d’extrémité reliant les éléments
poutre-poteau. Nous proposons un nouveau modèle prenant en compte les dommages dus
à des phénomènes de comportement élasto-plastique et ceux causés par la fatigue oligocy-
clique. Ce modèle permet d’estimer le dommage dans l’assemblage boulonné à travers les
données fournies par les indicateurs de dommage. Le modèle de prévision de la durée de
vie de l’assemblage boulonné à plaque d’extrémité (cf. Chapitre 3) sera utilisé dans l’analyse
de dommage par fatigue.

Le modèle retenu a été implanté dans un code de calcul par éléments finis développés
pour le calcul de structures à ossatures en acier. Une approche originale fondée sur l’ana-
lyse temporelle non-linéaire a été développée pour tenir compte du changement dans les
paramètres modaux tels que les fréquences propres et les modes de vibration. Selon cette
approche, les modes et les fréquences propres non-linéaires peuvent être déterminés par une
procédure itérative qui est basée sur la méthode de linéarisation équivalente. Avec ce prin-
cipe, une introduction de la notion de modes non-linéaires peut être effectuée. Il permet une
extension de la méthode de synthèse modale linéaire pour des cas non-linéaires afin d’ob-
tenir la réponse dynamique des systèmes non-linéaires à multi-degrés de liberté. De cette
façon, la dégradation de rigidité et l’influence de toutes les valeurs propres significatives
dégradées peuvent être explicitement considérées.

Des essais dynamiques effectués sur une ossature à deux étages ont été réalisés et des
comparaisons entre les réponses numériques et expérimentales sont effectuées. L’objectif des
essais expérimentaux est de comprendre le comportement inélastique des structures en acier
soumises à des charges dynamiques. Par ailleurs, ces essais ont également pour but d’étudier
les changements dans les paramètres modaux en raison du développement de dommages
dus aux comportements élasto-plastiques et à la fatigue oligocyclique dans les assemblages

99
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boulonnés.

Le banc d’essai sera d’abord décrit en détail. Puis les spécimens d’essai, les installations
expérimentales et ainsi les procédures d’essais seront présentés. Une comparaison des ré-
sultats obtenus à partir de l’analyse numérique à ceux des essais sur la table vibrante est
présentée.

Finalement un algorithme, développé pour analyser les ossatures en acier multi-étages
soumis aux charges sismiques, sera présenté. À partir de l’algorithme et du modèle déve-
loppé, deux exemples d’ossatures seront calculés. Pour chaque exemple, nous présenterons
des résultats de simulations numériques sur différents niveaux de chargement sismique.

4.2 Modèle hystérétique développé

Le comportement cyclique de l’assemblage boulonné a besoin d’être bien simulé par un
modèle robuste. Nous proposons dans cette section un modèle numérique qui est capable à
prendre en compte les deux phénomènes de dommage, présentés dans le chapitre 2, surve-
nant lors de comportement cyclique. Le principe de notre modèle est de faire un couplage
entre l’indicateur de dommage par fatigue et l’indicateur de dommage par plasticité. Nous
construisons notre modèle numérique à partir du modèle Richard-Abbott.

Basé sur la formulation de l’indicateur de dommage par fatigue, un modèle hystérétique
dégradant peut être développé. Dans le modèle Richard-Abbott, le cycle de la courbe M− θ

commence avec une rigidité sécante R0 qui change de manière non-linéaire jusqu’à atteindre
une valeur Rp, ce qui est exprimé par l’indicateur non cumulatif de dommage Dp. Mais
l’assemblage peut perdre une partie de sa rigidité à chaque cycle d’excitation appliquée à
cause du phénomène cumulatif de fatigue oligocyclique.

Pour cette raison, la rigidité sécante de l’assemblage doit être modifiée à la fin de chaque
cycle en utilisant un indicateur de dommage par fatigue Dn pour considérer l’impact de la
rigidité perdue sur le comportement de l’assemblage. La rigidité initiale peut être modifiée
avec le facteur (1 −Dn) qui prend en compte l’effet de la fatigue cumulée (voir la figure
4.2.1).

Les équations suivantes présentent la relation moment-rotation et la rigidité sécante pour
le modèle hystérétique proposé ici basé sur le dommage par fatigue (Fatigue Damage-Based

Hysteretic model FDBH) :

M∗ =Ma −
(R0(1−Dn) − Rp)(θa − θ)

(

1+
∣

∣

∣

(R0(1−Dn)−Rp)(θa−θ)

2M0

∣

∣

∣

γ) 1
γ

− Rp(θa − θ) (4.1)

R∗ =
(R0(1−Dn) − Rp)

(

1+
∣

∣

∣

(R0(1−Dn)−Rp)(θa−θ)

2M0

∣

∣

∣

γ)
γ+1
γ

+ Rp (4.2)

où M∗ est le moment dégradé de l’assemblage et R∗ est la rigidité sécante dégradée.

L’indicateur de dommage par fatigue Dn peut être calculé par l’équation suivante de la
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règle de Miner :

Dn =

X∑

x=1

dnx =

X∑

x=1

nx

Nfx
=

X∑

x=1

1

Nfx
(4.3)

où dnx est le dommage par fatigue à un niveau de rotation donné x. nx est le nombre de
cycles effectués à un niveau x et nx = 1, car l’accumulation de la fatigue est calculée cycle
par cycle. X est un indice du nombre total des cycles comptés. Nfx est le nombre de cycles
à la rupture à un niveau de rotation donné x qui peut être calculé dans le cas d’assemblage
boulonné à plaque d’extrémité par l’équation 3.36.

Moment

RotationR0.(1-Dn)

( a,Ma)

( b,Mb)

M0

Rp

R0

R0.(1-Dn)

( , M)

Modèle développé

Modèle Richard-Abbott

Figure 4.2.1 – Modèle FDBH développé de l’assemblage boulonné à plaque d’extrémité.

Il est à noter que la rigidité sécante dans l’équation 4.2 est modifiée par l’indicateur de
dommage par fatigue (voir la figure 4.2.1). Cette modification affecte la réponse hystérétique
de l’assemblage comme la présente la courbe M− θ.

Par ailleurs, il est possible avec cette idée de combiner les deux indicateurs par l’équa-
tion :

Dp
∗ = 1−

R∗

R0
(4.4)

où Dp
∗ est l’indicateur modifié de dommage par plasticité qui dépend de Dn.

Le but de ce modèle est de simuler la réponse non-linéaire des structures en ossature avec
des assemblages boulonnés sous chargement dynamique ou sismique par des indicateurs
de dommages combinés. L’indicateur dommage combiné est le point clé de ce modèle dans
lequel la dégradation de rigidité est décrite comme dépendant de l’indicateur de dommage
par fatigue.
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4.3 Approche des éléments finis

4.3.1 Analyse non­linéaire du système : Le cas de synthèse modale linéaire

Bien que l’analyse modale classique n’soit pas valable pour les systèmes non-linéaires,
elle a été utilisée par des chercheurs comme Chopra et al. [91] pour transformer l’équation de
mouvement d’un système dans la base normale en un autre système linéaire correspondant
dans la base modale. Chopra et al. ont supposé que les modes et les fréquences propres de
vibration du système linéaire correspondant sont les mêmes que les propriétés dynamiques
du système non-linéaire. Ce rapprochement permet de transformer un système de N équa-
tions couplées d’un système possédant N degrés de liberté (d.l.l) dans la base physique
normale en une série de N équations découplées dans la base modale. Cette méthode a été
utilisée largement pour des systèmes avec de faibles sources de non-linéarité ou des sys-
tèmes faiblement non-linéaires [91, 92]. Un nombre considérable de problèmes dynamiques
peuvent être résolus à l’aide de cette approximation. Cette possibilité est évidemment due à
la propriété d’orthogonalité des vecteurs propres.

Le cas d’excitation par mouvement imposé de la base intervient fréquemment en dyna-
mique des structures. Citons, à titre d’exemple, le cas d’essais sur table vibrante de struc-
tures aérospatiales ou le cas d’excitation sismique d’ouvrage de génie civil (voir la figure
4.3.2). Dans ce cas, les seules forces d’excitation dynamiques de la structure sont les forces
d’inertie produites par le mouvement de la base. Par ailleurs, nous considérerons ici que la
base de la structure qui constitue son interface mécanique avec l’environnement extérieur
est isostatique ou infiniment rigide de telle sorte que l’on puisse exprimer le mouvement de
la base par r d.d.l. permettant de définir correctement les déplacements de cors rigides de
la structure.

l

r
W

r

q

q

q (t)  

Figure 4.3.2 – Système multi-degrés de liberté soumis à une excitation sismique

Nous considérons une structure qui se compose d’une fondation rigide r et un sous-
ensemble l, indiqué dans la figure 4.3.2. Ω est l’interface entre r et l. L’équation de la ré-
ponse forcée correspondant au mouvement du système non-linéaire multi-degrés de liberté
s’exprime sous la forme matricielle suivante :
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Mq̈+ C̄q̇+ K̄(q)q = F(t) (4.5)

où q, M, C̄, K̄(q) et F(t) sont respectivement les déplacements relatifs du système en coor-
données normales, la matrice de masse, la matrice non-linéaire d’amortissement, la matrice
non-linéaire de rigidité et la force appliquée. La matrice de rigidité du système K̄(q) dans ce
cas est non-linéaire et elle dépend de la réponse du système q.

L’amortissement de Rayleigh peut être utilisé pour représenter l’amortissement dans la
structure. Il peut s’écrire comme suit :

C̄ = αM+βK̄(q) (4.6)

où α et β sont les coefficients de l’amortissement de Rayleigh.

Après élimination des d.d.l. dépendants (cas de la base rigide), nous effectuons la par-
tition des d.d.l. de la structure entre le sous-ensemble r déjà défini et le sous-ensemble
complémentaire l. C’est-à-dire :

q(t) =

{
ql

qr

}

(4.7)

Soient les partitions correspondantes des matrices de masse et de rigidité ainsi que du vec-
teur des forces externes :

M =

[

Mll Mlr

Mrl Mrr

]

, K̄(q) =

[

K̄ll K̄lr

K̄rl K̄rr

]

, F(t) =

{
Fl = 0

Fr

}

(4.8)

où Fr étant le vecteur des forces inconnues de réaction à la base.

Dans le cas d’une excitation par la base, le mouvement de la structure est la superposition
d’un mouvement d’entraînement de corps rigide imposé par le mouvement de la base qr et
d’un mouvement relatif par rapport à la base ηp qui peut s’exprimer dans la base des modes
de la structure encastrée à la base [91]. Nous pouvons donc écrire l’expression suivante :

q(t) = Φrqr +ϕpηp (4.9)

Avec :
Φr matrice des modes rigides définis par les d.d.l. de la base.
ϕp matrice des modes propres de la structure encastrée à la base.

En ce qui concerne l’obtention des modes rigides, nous avons par définition :

Φr =

[

Φlr

I

]

← l

← r
(4.10)

Nous allons présenter maintenant la méthode envisageable d’obtention deΦr. La matrice
peut être développée par un calcul cinématique. Dans le cas général de 6 modes rigides
définis par 3 déplacements et 3 rotations en un point de référence de la base, nous aurons :
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qr =






ur

vr

wr

θxr

θyr

θzr






←déplacements

←rotations

(4.11)

Nous pouvons exprimer tout mode de déplacement d’ensemble par la relation :

ql = Φlrqr (4.12)

Dans le cas de 6 d.d.l. par noeud, nous aurons la partition suivante :

ql =






q1

q2
...

qi
...

qL






avec qi =






ui

vi

wi

θxi

θyi

θzi






(4.13)

Alors la matrice Φlr peut s’exprimer sous la forme suivante :

Φlr =



























Φ1r

Φ2r

...

Φir

...

ΦLr



























← noeud(i) (4.14)

Avec :

Φir =































| 0 zi −yi

I(3×3) | −zi 0 xi

| yi −xi 0

− − − | − − −

|

0 | I(3×3)

|































(4.15)

où xi, yi, zi sont les coordonnées du noeud i et r est le noeud de référence.
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La matrice des modes propres de la structure encastrée à la base s’exprime sous la forme
suivante :

ϕp =

[

ϕlp

0

]

=

[

x
(1)
l x

(2)
l . . . x

(p)
l

0 0 . . . 0

]

(4.16)

Dans le cas de synthèse modale linéaire, les x(i)l sont les solutions propres du système
homogène :

[K̄ll(q = 0) − λMll]ϕlp = [Kll − λMll]ϕlp = 0 (4.17)

Après substitution de la transformation (en équation 4.9), dans les équations du mou-
vement (en équation 4.5) après prémultiplication par ([ΦT

rϕ
T
p]) nous obtenons le système

suivant, compte tenu des propriétés des modes rigides (K̄Φr = 0, C̄Φr = 0) :

[

Φt
rMΦr Φt

rMϕp

ϕt
pMΦr ϕt

pMϕp

][

q̈r

η̈p

]

+

[

0 0

0 ϕt
pC̄ϕp

][

q̇r

η̇p

]

+

[

0 0

0 ϕt
p

¯K(q)ϕp

][

qr

ηp

]

=

{
Fr

0

}

(4.18)
Soit encore :

[

mrr Ltpr

Lpr [mp]

][

q̈r

η̈p

]

+

[

0 0

0 [c̄p]

][

q̇r

η̇p

]

+

[

0 0

0 [k̄p]

][

qr

ηp

]

=

{
Fr

0

}

(4.19)

Avec :
mrr = Φt

rMΦr est la matrice de masse du corps rigide.
Lpr = ϕt

pMΦr est la matrice des facteurs de participation modale.
[mp] = ϕ

t
pMϕp est la matrice des masses généralisées.

[c̄p] = ϕ
t
pC̄ϕp est la matrice des amortissements généralisés.

[k̄p] = ϕ
t
pK̄(q)ϕp est la matrice des rigidités généralisées.

Le système en équation 4.19 peut s’écrire sous la forme développée suivante :

[mp]η̈p + [c̄p]η̇p + [k̄p]ηp = −Lprq̈r (4.20)

Fr = mrrq̈r + L
t
prη̈p (4.21)

Le système (en équation 4.20) est le système des équations modales du mouvement de la
structure par rapport à la base excitée par les forces modales inertielles fp = −Lprq̈r. Ainsi,
nous pouvons écrire l’équation du mouvement du ième mode sous la forme :

miη̈i + c̄iη̇i + k̄iηi = −Lirq̈r (4.22)

où mi, c̄i et k̄i sont respectivement la masse modale, l’amortissement modal non-linéaire et
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la rigidité modale non-linéaire. Ils peuvent être calculés par les équations suivantes :

mi = x
(i)
l

t
Mx

(i)
l (4.23)

c̄i = x
(i)
l

t
C̄x

(i)
l

k̄i = x
(i)
l

t
K̄(q)x

(i)
l

Ainsi Lir = x
(i)
l

t
MΦr dans l’équation 4.22 est le ième ligne de la matrice Lpr : −Lirq̈r =

fi(t).

La matrice de force généralisée du ième mode peut être écrite à partir de l’équation 4.22

sous la forme suivante :

fi(t) = x
(i)
l

t
F(t) = −x(i)

t
MΦrq̈r (4.24)

d’où :

F(t) = −MΦrq̈r (4.25)

Après avoir résolu les équations modales du mouvement en équation 4.22, nous calcu-
lons les réactions à la base en utilisant l’équation 4.21.

4.3.2 Analyse non­linéaire du système : Le cas de synthèse modale non­

linéaire

Selon S. Setio [92] et C. Gibert [93], les valeurs et les vecteurs propres d’un système non-
linéaire ne peuvent pas être obtenus en résolvant le problème standard aux valeurs propres
(voir l’équation 4.17). Comme la solution d’un système non-linéaire dépend fortement de
l’amplitude du mouvement, les fréquences et les modes normaux dépendent aussi de l’am-
plitude non-linéaire modale. L’introduction de la notion de modes non-linéaires permet une
extension de la méthode de synthèse modale linéaire pour des cas non-linéaire afin d’obte-
nir la réponse dynamique des systèmes non-linéaires multi-degrés de liberté. Par ailleurs,
il est nécessaire de trouver une procédure de résolution de problème aux valeurs propres,
adaptable aux problèmes non-linéaires des systèmes à plusieurs degrés de liberté.

Les modes normaux et les fréquences non-linéaires peuvent être calculés par une procé-
dure itérative. Dans cette section, nous présentons une procédure qui est basée sur la mé-
thode linéarisation équivalente. L’idée de base de cette méthode est de remplacer l’équation
différentielle d’un système dynamique non-linéaire par une équation différentielle linéaire
équivalente telle que la différence entre les deux systèmes soit minimale. Le système non-
lineaire est alors remplacé par un système dynamique linéaire équivalent pour lequel la
solution analytique exacte est connue.

D’après cette méthode, pour chaque pas de temps de calcul, les matrices M, C et K du
système seront obtenus. Ces matrices transforment le système non-linéaire en un système
linéaire équivalent. Les fréquences et les modes normaux non-linéaires peuvent alors être
calculés en utilisant une solution standard aux valeurs propres. Un ensemble de N modes
et fréquences non-linéaires peuvent être obtenus en fonction de leurs amplitudes modales.
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Dans le cas de synthèse modale non-linéaire, le problème non-linéaire peut-être écrit
sous la forme suivante :

[K̄(ηp, ϕ̄p(ηp)) − ω̄
2
p(ηp)M]ϕ̄p(ηp) = 0 (4.26)

où ηp, ω̄p(ηp) et ϕ̄p(ηp) sont respectivement la réponse de la structure fixe en coordonnées
modales, les fréquences et les modes normaux non-linéaires.

S. Setio [92] suppose que les coordonnées normales non-linéaires sont associées à des
modes normaux non-linéaires. Dans ce cas, la propriété d’orthogonalité des vecteurs, utili-
sés pour traiter le problème linéaire, peut être étendue à des problèmes non-linéaires. Cette
option permet de transformer un système de N équations couplées d’un système possé-
dant N degrés de liberté dans la base physique normale en un ensemble de N équations
découplées dans la base modale.

Enfin, la réponse du système non-linéaire en coordonnées normales peut être obtenue
efficacement par une synthèse modale sous la forme suivante :

q(t) = Φrqr + ϕ̄p(ηp)ηp (4.27)

La matrice des modes propres de la structure encastrée à la base s’exprime sous la forme
suivante :

ϕ̄p =

[

ϕ̄lp

0

]

=

[

x̄
(1)
l x̄

(2)
l . . . x̄

(p)
l

0 0 . . . 0

]

(4.28)

Après substitution de la transformation (en équation 4.27), dans les équations du mou-
vement (en équation 4.5), nous obtenons le système suivant :

[

Φt
rMΦr Φt

rMϕp

ϕ̄t
pMΦr ϕ̄t

pMϕ̄p

][

q̈r

η̈p

]

+

[

0 0

0 ϕ̄t
pC̄ϕ̄p

][

q̇r

η̇p

]

+

[

0 0

0 ϕ̄t
pK̄ϕ̄p

][

qr

ηp

]

=

{
Fr

0

}

(4.29)

Le système (en équation 4.29) peut s’écrire sous la forme développée suivante :

[m̄p]η̈p + [c̄p]η̇p + [k̄p]ηp = −L̄prq̈r (4.30)

Fr = mrrq̈r + L̄
t
prη̈p (4.31)

Ainsi à partir de l’équation 4.30, nous pouvons écrire l’équation du mouvement du ième

mode sous la forme :

m̄iη̈i + c̄iη̇i + k̄iηi = −L̄irq̈r (4.32)

où m̄i, c̄i et k̄i sont respectivement la masse modale, l’amortissement modal non-linéaire et
la rigidité modale non-linéaire. Ils peuvent être calculés par les équations suivantes :

m̄i = x̄
(i)t

l Mx̄
(i)
l (4.33)

c̄i = x̄
(i)t

l C̄x̄
(i)
l

k̄i = x̄
(i)t

l K̄(ηp, ϕ̄p(ηp))x̄
(i)
l
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Après la résolution des équations modales du mouvement en équation 4.32, nous pou-
vons calculer les déplacements du système en coordonnées normales.

4.3.3 Procédures itératives de résolution des systèmes non­linéaires

Pour calculer la réponse d’un système dynamique, comme le système donné par l’équa-
tion 4.22 (ou l’équation 4.32), qui est soumis à des charges dynamiques sismiques aléatoires,
les méthodes d’intégration temporelle sont considérées comme les seules méthodes appli-
cables à des systèmes non-linéaires avec nombreux degrés de liberté. Nous allons présenter
dans cette section les procédures itératives de résolution des systèmes non-linéaires dans le
cas de synthèse modale linéaire.

De nombreuses méthodes existent pour l’intégration directe des équations différentielles,
comme la méthode différence centrée (Centered Difference Method), Newmark et Runge-Kutta
[94, 95]. Dans cette étude, la méthode de Runge-Kutta est adoptée. Le logiciel de programma-
tion Matlab utilise la méthode d’intégration de Runge-Kutta pour construire des fonctions
ODE (Ordinary Differential Equation). Les fonctions ODE de Matlab sont de bons outils pour
la solution numérique des équations différentielles. Le principe de l’algorithme d’intégra-
tion consiste à superposer des fonctions décrivant les variations de déplacement, de vitesse
et d’accélération pendant un intervalle de temps (∆tn = tn+1 − tn). L’algorithme doit aussi
satisfaire l’équation du mouvement dans l’intervalle de temps.

À partir de l’équation 4.20 pour le cas de synthèse modale linéaire, les équations du
mouvement pour le iéme mode aux temps n et n+ 1 peut être écrite comme suit :

miη̈n,i + c̄n,iη̇n,i + k̄n,iηn,i = fn,i(t) (4.34)

miη̈n+1,i + c̄n,iη̇n+1,i + k̄n,iηn+1,i = fn+1,i(t) (4.35)

Ainsi, l’équation incrémentale d’équilibre du système dynamique au cours du temps ∆tn
peut être écrite sous la forme suivante :

mi∆η̈i + c̄n,i∆η̇i + k̄n,i∆ηi = ∆fi(t) (4.36)

où c̄(n,i) et k̄(n,i) sont sont les propriétés tangentes définies au temps tn.

En général, η(n,i), η̇(n,i), η̈(n,i) au temps de tn sont connus et l’algorithme Runge-Kutta
peut être utilisé pour calculer η(n+1,i), η̇(n+1,i), η̈(n+1,i) au temps tn+1. Une fois que les dé-
placements modaux sont obtenus, la réponse relative du système en coordonnées normales
au temps tn+1 peut être calculée par l’équation 4.12 comme suit :

qn+1 =

N∑

i

x
(i)
l ηn+1,i (4.37)

Dans le cas de synthèse modale non-linéaire, l’équation incrémentale d’équilibre du sys-
tème dynamique peut être écrite sous la forme suivante :

m̄i∆η̈i + c̄n,i∆η̇i + k̄n,i∆ηi = ∆̄fi(t) (4.38)
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La réponse relative du système en coordonnées normales au temps tn+1 peut être don-
née par l’équation suivante :

qn+1 =

N∑

i

x̄
(i)
ln
ηn+1,i (4.39)

La matrice de rigidité du système doit être recalculée en tenant compte le comportement
non-linéaire des assemblages. Pour cette raison, les déplacements calculés sont utilisés pour
évaluer les forces internes des éléments. De l’équation 4.37, les rotations des assemblages
boulonnés sont connues et en utilisant le modèle hystérétique développé représenté par les
équations 4.1, 4.2 et 4.4, le moment de l’assemblage Mj(n+1), la rigidité tangente Rj(n+1)

et l’indicateur de dommage par plasticité Dpj(n+1)
de chaque assemblage boulonné de

l’élément poutre (j) seront calculés au moment tn+1.

Monfortoon et al. [96], Hasan et al. [97] ont défini des facteurs de rigidité pour les élé-
ments poutres encastrées aux extrémités par des assemblages semi-rigides. Les facteurs de
rigidité proposés par ces chercheurs modifient la matrice de rigidité élastique pour l’élément
poutre et ils tiennent compte de la flexibilité des assemblages semi-rigides. Ces facteurs ont
des valeurs comprises entre 0 et 1, mais leurs valeurs sont l’inverse des indicateurs d’endom-
magement par plasticité Dp présentés dans ce travail. Cela signifie qu’il y a un endommage-
ment total de l’assemblage quand le facteur a la valeur 0 et il n’y a pas d’endommagement
de l’assemblage quand le facteur atteint la valeur 1.

Par conséquent, il est possible de conclure que (indicateur de dommage par plasticité = 1-

facteur de rigidité). Donc, la matrice de correction Cr proposé par Monfortoon et al. peut être
adoptée et utilisée pour modifier la matrice de rigidité standard de chaque poutre dans le
système au temps tn+1. La matrice de correction Cr pour l’élément (j) au temps tn+1 est
présentée comme suit :

Crj(n+1) =
∑

q

∑

s

cqsj(n+1)
: cqsj(n+1)

= f(Dpj,l(n+1)
,Dpj,r(n+1)

,Lb) (4.40)

oùDpj,l(n+1)
,Dpj,r(n+1)

sont les indicateurs de dommage par plasticité des assemblages (le

gauche l et la droite r, respectivement) pour l’élément (j) au temps tn+1. Lb est la longueur
de l’élément poutre (j). Les valeurs de cqs sont représentées par R. Hasan et al. [97] pour un
élément poutre avec des assemblages boulonnés à ses extrémités.

La matrice de rigidité non-linéaire pour l’élément poutre (j) à l’instant tn+1 peut être
calculée en utilisant la matrice de correction avec l’équation suivante :

k̄j(n+1)
= kj.Crj(n+1) (4.41)

où kj est la matrice de rigidité élastique standard pour l’élément poutre j.

La matrice K̄(q) peut être assemblée par les matrices de rigidité de chaque élément
poutre et élément poteau dans le système avec l’équation suivante :
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K̄(q)(n+1) =

ne∑

e=1

k̄e(n+1)
(4.42)

où ne est le nombre total d’éléments dans le système multi-degrés de liberté et les éléments
sont génériquement identifiés par l’index e.

Dans l’objectif d’évaluer le dommage par fatigue oligocyclique, à chaque instant l’indica-
teur de dommage par fatigue Dn peut être estimé pour chaque assemblage boulonné. Selon
la loi de Miner, Dn peut être présenté, pour un assemblage de l’élément poutre (j) au temps
tn+1, en utilisant l’équation suivante :

Dnj(n+1)
=

X(n+1)∑

x=1

1

Nfx
(4.43)

où x est le numéro du cycle correspondant à un niveau défini de rotation et X(n+1) est le
nombre de cycles de t = 0 jusqu’à l’instant du calcul tn+1.

Cet indicateur sera utilisé dans le modèle développé (voir les équations 4.1, 4.2 et 4.4)
pour modifier la rigidité sécante R0 comme il a été souligné dans les sections précédentes.
La rigidité sécante R0 dans les équations 4.1 et 4.2 devient R0(1 −Dnj(n+1)

). Ce modèle
analytique permet de simuler la réponse du système inélastique multi-degrés de liberté
sous chargement dynamique en utilisant des indicateurs de dommage combinés.

4.4 Modélisation numérique et validation expérimentale

Dans le but de valider le modèle numérique présenté dans cette thèse, des essais dyna-
miques sur une ossature métallique ont été réalisés en utilisant une table vibrante. Plusieurs
essais de validation ont été faits. Des mesures de déplacements effectuées permettent de les
comparer avec les résultats de la méthode numérique développée.

Dans un premier temps, nous présenterons les spécimens d’essai et les détails de l’ossa-
ture testée. Les installations expérimentales et les installations seront ensuite détaillées et les
procédures effectuées pour réaliser les essais seront aussi expliquées. Dans la dernière par-
tie, nous comparerons les résultats numériques avec les mesures expérimentales effectuées
sur l’ossature. La simulation numérique de l’ossature est basée sur la méthode proposée en
éléments finis et le modèle dynamique. Ce travail a été réalisée à l’aide de MATLAB et de la
toolbox SDT-6.4 Structural Dynamics Toolbox.

4.4.1 Les spécimens d’essai, les propriétés et les détails

La structure choisie pour l’étude expérimentale est une ossature en portique à deux
étages présentée dans la figure 4.4.3(a). Cette étude expérimentale examine le comportement
de l’ossature avec des assemblages boulonnés à plaque d’extrémité. L’ossature en acier a eu
1.6 m de large et 2.42 m de hauteur. L’ossature a été construite au sein du Laboratoire de
Tribologie et Dynamique des Structures de l’Ecole Centrale de Lyon (LTDS-ECL). Les poutres
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du système sont des poutres droites de 1.4 m longue avec une section transversale I. Les
assemblages poutre-poteau sont des assemblages boulonnés à plaque d’extrémité montrés
dans la figure 4.4.3(b).

Table vibrante

IPE 80

H
E

B
 1

0
0

1
1

0
0

1
1

0
0

2
0

0

1500

100

8
0

2
0

2
4

2
0 10

1400

H
E

B
 1

0
0

IPE 80

1600

(a)

10 100

1
2
0

8
0

2
0

1
5

2
0

76

4615 15

1
2
0

8
0

2
0

2
0

3620 20

4
0

5

1
5

10

IPE 80

HEB 100

I

I

Section I-I

10

(b)

Figure 4.4.3 – (a) Détail d’installation de l’essai et description de l’ossature en portique (en
mm) ; (b) Détails de l’assemblage boulonné à plaque d’extrémité (en mm)

Les sections de poutres et de poteaux ont été choisies à partir des profils standards
européens de l’acier IPE 80 et HEB 100, respectivement. La valeur nominale de la limite
d’élasticité de l’acier (fy) et la valeur ultime de la résistance en traction (fu) de l’acier des
sections I sont respectivement de 260 MPa et de 450 MPa. Les sections ont été fabriquées
selon les exigences de la norme NF EN 10025. Les éléments en acier de l’ossature ont un
module d’élasticité de 210 GPa. Les caractéristiques des sections en acier et les éléments des
assemblages utilisés pour l’ossature sont donnés dans le tableau 4.4.1.

Quatre boulons standards (M10− 1.25× 35 mm, classe 6.8, catégorie DIN975) ont été
utilisés pour chaque assemblage de la poutre. La disposition générale de l’assemblage bou-
lonné est montrée dans la figure 4.4.3(b), avec l’épaisseur (10 mm) et des dimensions (120
mm, 76 mm) de la plaque. Tous les trous sont fabriqués avec une tolérance (diamètre 11 mm)
pour les boulons M10. La nuance d’acier S275 a était utilisée pour la plaque d’extrémité de
l’assemblage et le module d’élasticité du matériau de plaque est de E = 210 GPa.

Basée sur le mécanisme de rupture de l’assemblage à plaque d’extrémité, la rigidité
initiale et le moment ultime calculé conformément à l’Eurocode 3 ont été R0 = 5.6× 105
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Composant fy (MPa) fu (MPa)

IPE 80 260 450

HEB 100 260 450

End plate 260 450

Bolt M10 480 600

Tableau 4.4.1 – Les propriétés mécaniques des composants de l’ossature en acier

N.m/rad et Mu = 2.9× 103 N.m, respectivement (voir la section 3.4.2). Le moment à l’état
limite élastique peut être évalué comme My = 2/3Mu [19].

4.4.2 Installation expérimentale et instrumentation

Le montage expérimental montré dans la figure 4.4.4 a été utilisé pendant l’essai sur la
table vibrante. Les essais ont été effectués en utilisant une table vibrante unidirectionnelle
avec des dimensions de 1.7m× 1.3m (voir la figure 4.4.5). La table vibrante a été dérivée par
un système de vérin hydraulique qui a la capacité d’appliquer des fréquences d’excitation
différentes entre 0.1 et 30 Hz et avec divers déplacements entre 0.1 mm et 30 mm.

Avant d’effectuer les essais officiels sur la table vibrante, un pré-test a été effectué sous
des charges sinusoïdales pour évaluer la capacité et les caractéristiques de la table vibrante
et l’équipement de mesure. Des limitations physiques dues à la taille de la table et des
interactions table-ossature ont provoqué des erreurs à l’égard de la forme de mouvement
souhaité. En général, nous avons observé que le déplacement mesuré à la table a diminué
avec l’augmentation de la fréquence de consigne ou le déplacement de consigne. Pour cette
raison, le déplacement de consigne donné par l’ordinateur et le déplacement réel de la table
vibrante ont été comparé pour chaque essai. Une excitation sinusoïdale horizontale à une
fréquence de 15 Hz a été utilisée dans tous les essais effectuées. La gamme d’amplitude
de l’excitation sinusoïdale horizontale était de 3, 5, 6 et 10 mm. Pendant chaque essai, les
données ont été acquises et enregistrées à l’aide d’un système d’acquisition de données (voir
la figure 4.4.4).

L’ossature était équipée de deux accéléromètres pour mesurer les déplacements horizon-
taux du système. Les accéléromètres, avec des sensibilités de (100 mV/g), étaient montés sur
la poutre en utilisant la super glue et du ruban adhésif, pour recueillir les accélérations en
fonction de temps du premier et du deuxième étage. Les accéléromètres ont été connectés à
un dispositif de mesure des déplacements qui permet d’intégrer l’accélération. Ils ont éga-
lement été connectés à un système d’acquisition de données pour enregistrer les données
mesurées (voir la figure 4.4.4) et un oscilloscope a été utilisé pour observer les déplacements
mesurés.

Par ailleurs, un marteau de choc a été utilisé pour déterminer la fréquence naturelle de
l’ossature. La figure 4.4.6 illustre la disposition de l’instrumentation sur la structure testée.
Le marteau se compose d’une tête contenant un capteur de force (PCB Piezotronics 281B)
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Table vibrante

Ordinateur

Figure 4.4.4 – Principe de fonctionnement de la table vibrante

Figure 4.4.5 – Photo du système de table vibrante (à droit le système de vérin hydraulique)

avec 4.084 pC/N de sensibilité et d’une poignée. La masse totale du marteau est de 0.716
kg. Deux mini accéléromètres PCB avec 1.03 mV/(m/s2) de sensibilité ont été installés pour
enregistrer le signal d’impact. Les accéléromètres ont été placés successivement dans chaque
des deux étages, orientés dans le sens horizontal.

Une clé dynamométrique a été utilisée pour serrer les 4 boulons de chaque assemblage
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boulonné au même niveau de force de serrage pour tous les essais dans l’objectif d’assurer
les mêmes conditions aux limites. Les boulons ont été serrés au couple de serrage requis 39
N.m (voir la section 2.2.1).

Accéléromètre

PCB

Marteau de

choc

Ordinateur

Table vibrante

Figure 4.4.6 – Fréquences naturelles du système mesurées à l’aide de marteau de choc

Finalement, il est à noter que nous avons utilisé, pour les essais de fatigue réalisés dans
le Chapitre 3, une poutre qui a environ la moitié de la longueur de la poutre utilisée pour
fabriquer l’ossature. Les assemblages boulonnés ont aussi les mêmes dimensions et détails
pour les deux types d’essais. L’objectif de cette démarche est d’étudier et tester l’assemblage
boulonné à plaque d’extrémité dans les mêmes conditions pour les deux types d’essais.



4.4 Modélisation numérique et validation expérimentale 115

Table vibrante

IPE 80

����
����
��� 1600

2
0

2
4

2
0

1400

H
E

B
 1

00

Force

dynamique
750 

15 kg
IPE 80

HEB 100

100 100 10 

(a)

(b)

Figure 4.4.7 – Concordance entre les deux assemblages boulonnés utilisés pour les deux
tests : (a) Ossature ; (b) Poutre
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4.4.3 Procédure d’essai

Chaque essai a débuté par l’assemblage de l’ossature en portique. Tout d’abord, les deux
poteaux ont été positionnés et fixés à la table vibrante en utilisant vingt-quatre boulons
M10 à haute résistance selon DIN 975. Par la suite, les deux poutres ont été assemblées
aux poteaux avec des assemblages boulonnés en utilisant des boulons M10. Pour tous les
tests, les boulons de ces assemblages ont été serrés, en utilisant la clé dynamométrique, de
la valeur du couple requis (figure 4.4.8(a)).

Le modèle d’ossature a été conçu pour être capable de montrer clairement le compor-
tement inélastique dans les assemblages boulonnés sous des charges dynamiques ou sis-
miques et d’éviter des dommages dans les poutres et les poteaux. Les assemblages poteaux-
table ont été conçus pour qu’ils soient le plus rigide possible. Alors, la base est solidaire
de la table vibrante et le modèle est libre de se déplacer aux premier et deuxième étages.
Les figures 4.4.8(a) et 4.4.8(b) présentent des photos de l’arrangement d’ossature testé et
l’assemblage poteau-table, respectivement.

(a) (b)

(c) (d)

Figure 4.4.8 – (a) Arrangement d’essai ; (b) Assemblage d’un pied de poteau ; (c) Un accé-
léromètre ; (d) Un système d’acquisition de données (en bas) et un dispositif utilisé pour
mesurer les déplacements (en haut)
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Deux accéléromètres ont été installés aux deux niveaux (voir la figure 4.4.8(c)) et connec-
tés à un dispositif représenté par la figure 4.4.8(d) pour mesurer les déplacements de l’ossa-
ture. Le dispositif peut intégrer l’accélération mesurée de l’ossature et donner les déplace-
ments qui peuvent être vus par un oscilloscope. Le système d’acquisition de données installé
pour enregistrer les déplacements de système en fonction du temps est présenté dans la fi-
gure 4.4.8(d).

Pendant l’essai sur la table vibrante, un phénomène de desserrage du à l’excitation ré-
pétée peut réduire la force de serrage des boulons. Par la suite le chargement cyclique peut
faire glisser les éléments assemblés, ce qui change la distribution des contraintes et produit
progressivement des dommages par fatigue et par plasticité. Pour cette raison, le modèle
a été testé jusque la rupture ultime des assemblages. Par la suite, le temps à la rupture a
été enregistré et ainsi le niveau de déplacement utilisé pour cet essai. Ces résultats ont été
utilisés pour les comparer avec les résultats numériques.

Après chaque essai sur la table vibrante, les quatre boulons de chaque assemblage
doivent être changés et resserrés à la valeur de couple nécessaire. Le test au marteau de
choc a aussi été répété avant et après chaque essai pour détecter les variations des fréquences
propres du système (voir les figures 4.4.9(a) et 4.4.9(b)).

(a) (b)

Figure 4.4.9 – (a) Photographie de montage expérimental pour les essais de vibration et
l’ordinateur utilisé ; (b) Photographie du marteau de choc et le mini accéléromètre PCB
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4.4.4 Comparaison des résultats expérimentaux et numériques

4.4.4.1 Comparaison des caractéristiques dynamiques pré­essais

Les fréquences naturelles de l’ossature en acier ont été atteintes expérimentalement par
l’essai d’impact au marteau de choc (voir la figure 4.4.10). Cinq impacts ont été appliqués à
la base d’un poteau et une moyenne de ces cinq impacts a été faite. Il faut noter que tous les
pics ne correspondent pas aux fréquences naturelles de l’ossature car certains pics de spectre
d’accélération correspondent simplement à du bruit dans le système de mesure électrique.
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Figure 4.4.10 – Réponse en fréquence de l’ossature intact avant l’exécution des essais
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Par ailleurs, les fréquences naturelles de l’ossature ont été déterminées en utilisant une
simulation numérique basée sur la méthode des éléments finis (voir la figure 4.4.11). L’ana-
lyse par éléments finis a été effectuée en utilisant le logiciel de calcul Structural Dynamics
Toolbox (SDT). Le tableau 4.4.2 compare les fréquences naturelles calculées numériquement
avec les valeurs mesurées expérimentalement. Les erreurs entre résultats expérimentaux et
numériques sont également présentées dans le tableau 4.4.2. Il est observé que la différence
de première fréquence naturelle fn1 entre les résultats numériques et expérimentaux est
mineure.

Mode fn (Hz) Erreur

Exp Num (%)

1 18 18.5 2.8

2 94 87 7.4

Tableau 4.4.2 – Les fréquences naturelles de l’ossature

(a) (b)

fn1 = 18.5 Hz fn2 = 87 Hz

Figure 4.4.11 – Fréquences naturelles de l’ossature d’après la simulation numérique par SDT
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4.4.4.2 Comparaison des réponses et les indicateurs de dommage

Cette section présente les principales observations obtenues à partir des réponses de l’os-
sature au cours du déplacement sinusoïdal appliqué à ses fondations. Ces observations sont
basées sur une comparaison entre les résultats de simulations numériques et les résultats ob-
tenus par les mesures expérimentales sur l’ossature étudiée. Les déplacements numériques
et expérimentaux des étages de l’ossature sont présentés au tableau 4.4.3. Dans ce tableau,
les résultats de 6 essais sont présentés. Par ailleurs, une comparaison entre les déplacements
obtenus par les résultats expérimentaux et les résultats numériques est faite dans le tableau
4.4.3.

Les essais sur la table vibrante ont été réalisés en quatre niveaux d’excitations en dépla-
cement. Les consignes de déplacements étaient de ±3, 5, 6 et 10 mm. Deux essais ont été
effectués pour chaqune des consignes de 3 et 5 mm, et un essai pour chaqune des autres
consignes. La fréquence des excitations en déplacement appliquées sur l’ossature à chaque
essai a été fixée à 15 Hz. De toute évidence, à partir du tableau 4.4.3, nous pouvons constater
que les déplacements de l’ossature augmentent avec la hauteur et aussi avec l’augmentation
de l’amplitude de l’excitation appliquée.

Les consignes de déplacement et les déplacements réellement appliquées à la table vi-
brante aux différents niveaux d’essais sont donnés dans la deuxième et la troisième colonnes
du tableau 4.4.3. La différence entre les déplacements ∆1 et ∆2 a été précédemment discutée
et elle dépend de la capacité de table vibrante. Ensuite, la quatrième colonne du tableau
présente la durée de chaque essai. Le temps (t), au cours duquel les déplacements q1 et q2
ont été mesurées, est affiché dans la cinquième colonne. Sachant que q1 et q2 sont les dé-
placements de premier et de deuxième étage, respectivement. Les quatre colonnes suivantes
indiquent les valeurs maximales expérimentales et numériques des déplacements relatifs
q1 et q2 de l’ossature. Enfin, les types de défaillance et de rupture résultant des essais de
l’ossature sont présentés dans la dernière colonne.

Deux critères de défaillance sont considérés dans les simulations numériques. Le premier
est la rotation de l’assemblage boulonné et il ne doit pas dépasser la valeur maximale φmax.
La rotation maximale de l’assemblage considérée dans cette étude est de φmax = 0.0607−
0.0013hb = 0.056 rad, où hb est la hauteur de la poutre [98]. Le second est le critère de
fatigue que l’indicateur de dommage par fatigue Dn ne doit pas dépasser (Dn < 1). Si
les deux critères ne sont pas remplis, l’assemblage sera considéré comme un assemblage
articulé. En revanche, l’indicateur de dommage par plasticité Dp peut prendre la valeur (1)
mais ne doit pas la dépasser (Dp 6 1).

La figure 4.4.12(a) illustre les déplacements numériques des étages q1 et q2 sous la
consigne de déplacement de la table vibrante ±3 mm. Le déplacement réel appliqué par la
table vibrante a été de ±1.35 mm et il correspond aux essais T1 et T2. Sous cette excitation,
les déplacements numériques relatifs de l’ossature q1 et q2 à t = 50 sec étaient de 1.5 et 3.6
mm, respectivement.

Pour le test T1, les déplacements expérimentaux relatifs q1 et q2 à t = 50 sec ont été de
1.6 et 3.8 mm, respectivement. La comparaison des résultats numériques et expérimentaux
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a montré des erreurs de 6.7% et 5.6%, respectivement.

De même, les déplacements relatifs q1 et q2 pour le essai T2 ont été de 1.7 et 4 mm à
t = 50 sec, tandis que les erreurs ont été 13% et 11%, respectivement.

Les résultats numériques et expérimentaux à partir des essais T1 et T2 ont constaté que
ce niveau de déplacement ne cause pas de dommages importants dans l’ossature malgré les
longues durées des essais 400 sec. La figure 4.4.13 montre que la courbe M− θ de l’assem-
blage 1 (dans le premier étage) est resté stable pendant le temps de l’essai et il n’y avait
aucune dégradation significative de rigidité. En conséquence, les valeurs numériques des in-
dicateurs de dommage par plasticitéDp1 etDp2 pour les assemblages 1 et 2 (figure 4.4.12(d))
étaient égales à 3.4% et 2.1%, respectivement. Ces valeurs ont été égales aux valeurs des in-
dicateurs de dommages par fatigue Dn1 et Dn2 (voir la figure 4.4.12(c)). La raison de ces
résultats est que il n’y avait pas d’effets de plasticité des assemblages et les effets de la fa-
tigue oligocyclique ont été dominants dans les essais T1 et T2.

∆1 ∆2 Durée Temps q1 q2 Modes de

Test Consigne Appliqué de test de mesure (t) Exp Num Exp Num rupture

(mm) (mm) (sec) (sec) (mm) (mm) (mm) (mm)

T1 3 1.35 400 50 1.6 1.5 3.8 3.6 Desserrage léger

T2 3 1.35 400 50 1.7 1.5 4 3.6 Desserrage léger

10 2.8 2.3 5.9 5.5 Desserrage complet

T3 5 2.32 300 150 3.6 2.9 7.6 7 +

260 11 9.6 25.5 24 Rupture des boulons

10 2.5 2.3 5.4 5.5 Desserrage complet

T4 5 2.32 300 150 3.4 2.9 7.4 7 +

260 9 9.6 21.8 24 Rupture des boulons

Desserrage complet

T5 6 2.9 17 10 7.9 7.3 17.5 18.2 + Déformation plastique

de la plaque

Desserrage complet

T6 10 4.8 7 5 14 12.8 34 32.4 + Déformation plastique

de la plaque

Tableau 4.4.3 – Comparaison des déplacements d’étages de l’ossature testée
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Figure 4.4.12 – Résultats numériques correspondant à T1 et T2 : (a) Réponse en déplacement
q1 et q2 ; (b) Réponse en fréquence fn1(t) ; (c) Indicateurs de dommage en fatigue des
assemblages ; (d) Indicateurs de dommage en plasticité des assemblages

Dans le tableau 4.4.4, les résultats des essais au marteau de choc effectués sur l’ossature,
avant et après l’exécution de chaque essai sur la table vibrante, sont présentés. Nous nous
intéressons à étudier les changements de la fréquence propre fn1 lors des essais car dans ce
type de structure en ossature, la fréquence fn1 est dominante et elle est aussi la plus proche
de la fréquence du mouvement appliqué, ce qui nous permet d’étudier le phénomène de
résonance. Tout d’abord, les valeurs numériques et expérimentales de première fréquence
naturelle de l’ossature fn1 mesurée avant le début de l’essai sur la table vibrante sont pré-
sentés dans les trois premières colonnes du tableau 4.4.4. Ensuite, une comparaison entre les
valeurs numériques et expérimentales a été effectuée. Les erreurs des valeurs de fréquence
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Figure 4.4.13 – Courbe M− θ de comportement de l’assemblage 1 dans les essais T1 et T2

propre fn1 entre les analyses numériques et les résultats expérimentaux, avant de commen-
cer les essais sur la table vibrante, ont été de 2.8% pour les essais T1 à T6. Les deux colonnes
suivantes du tableau 4.4.4 montrent les valeurs numériques de fn1 et les valeurs mesurées
lors des essais de marteau de choc après les six essais sur la table vibrante. Une comparaison
entre les valeurs numériques et expérimentales a également été effectuée.

Concernant les tests T1 et T2, les résultats numériques ont révélé que la première fré-
quence propre a légèrement diminué, passant d’une valeur de 18.5 Hz à une valeur de 18.3
Hz lors de ces essais. Ce petit changement dans la valeur de fn1 indique que des dégâts très
petits pourraient se produire dans les assemblages de système (voir les figures 4.4.12(c) et
4.4.12(d)). Les résultats numériques sont comparés aux données expérimentales et l’erreur
a été de 1.7%. Aussi à partir des résultats de marteau de choc, il est possible de remarquer
qu’il n’y a pas eu de perte de la valeur de fréquence propre pendant les essais T1 et T2 (voir
Tableau 4.4.4).

Test fn1 Erreur 1 fn1 Erreur 2

Avant le test Avant le test Après le test Après le test

Exp Num Exp Num

(Hz) (Hz) % (Hz) (Hz) %

T1, T2 18 18.5 2.8 18 18.3 1.7

T3, T4 18 18.5 2.8 14 12.55 10.4

T5 18 18.5 2.8 14 12.35 11.7

T6 18 18.5 2.8 11 12.35 12.3

Tableau 4.4.4 – Résultats des essais de marteau de choc pour l’ossature en acier avant et
après l’exécution les essais sur la table vibrante
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Figure 4.4.14 – Résultats numériques correspondant à T3 et T4 : (a) Réponse en déplacement
q1 et q2 ; (b) Courbe M− θ de comportement de l’assemblage 1

Sous une consigne d’amplitude de déplacement ±5 mm de la table, les assemblages
sont soumis à des dommages importants après les essais T3 et T4 (voir la figure 4.4.14). Les
valeurs des rigidités initiales des assemblages ont été progressivement dégradées à partir
d’une valeur initiale R0 jusqu’à une valeur finale proche de 0, comme montré dans la figure
4.4.14(b). Numériquement à partir de la figure 4.4.14(a), les réponses en déplacement de
l’ossature ont augmenté graduellement jusqu’au temps t = 270 sec, où la résonance a pu
arriver. Lors des essais T3 et T4, l’emplacement du point de résonance a été observé à t =
260 sec. Pendant les essais, les déplacements ont été amplifiés à cause des dommages au
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niveau des assemblages au premier et au deuxième étage et les dommages survenus sur les
assemblages de deux poutres (voir les figure 4.4.15(a) et (b)).

Le tableau 4.4.3 montre la comparaison des valeurs relatives numériques et expérimen-
tales des réponses en déplacement sous une consigne d’amplitude de déplacement ±5 mm
et à t = 10, 150 et 260 sec. Sous l’effet de cette excitation, les déplacements numériques
relatifs q1 et q2 au point de résonance (t = 270 sec) ont été de 9.6 et 24 mm, respective-
ment. Pour l’essai T3, les déplacements expérimentaux relatifs q1 et q2 ont été de 11 et 25.5
mm. Les résultats de la comparaison entre les réponses numériques et expérimentales ont
indiqué que les erreurs en pourcentage étaient de 12.7% et 5.9%, respectivement. De même,
les réponses en déplacement q1 et q2 pour l’essai T4 étaient de 9 et 21.8 mm au point de
résonance, tandis que les erreurs étaient de 6.7% et 10%, respectivement.

Les figures 4.4.15(a) et (b) affichent les indicateurs de dommages par fatigue Dn1 et
Dn2 et les indicateurs de dommages par plasticité Dp1 et Dp2 pour les assemblages 1 et 2.
L’assemblage 1 a été totalement endommagé à l’instant t = 275 sec après la résonance. Dans
le même temps, l’indicateur de dommage par fatigue a atteint une valeur de Dn1 = 66%.
Les indicateurs de dommages par plasticité avaient les mêmes valeurs car l’endommagement
par fatigue a été dominant. Ces résultats ont confirmé l’observation expérimentale, car les
dégâts dans le premier étage étaient plus important que dans le deuxième étage et ce point
va être confirmé par la suite en photos des assemblages.

La perte de la première fréquence propre de l’ossature a été observée clairement dans
les essais de T3 et T4 (Voir tableau 4.4.4). Lors de ces essais, la fréquence fn1 a diminuée
progressivement à partir de la valeur initiale 18.5 Hz à une valeur finale de 12.55 Hz selon
les analyses numériques. Expérimentalement, la valeur finale de fn1 a été trouvée à 14 Hz et
en comparant avec les valeur numérique, l’erreur a été de 10.4%. La figure 4.4.15(c) obtenue
à partir de l’analyse numérique présente fn1 au cours de temps et elle indique le point de
résonance à l’instant t = 270 sec où fn1 peut avoir une valeur de 15 Hz. Après ce point, la
perte de fréquence a été accélérée.

Une autre comparaison peut être faite en trouvant la valeur de fn1 à partir de la courbe
numérique (voir la figure 4.4.15(c)) à t = 260 sec qui présente le point de résonance trouvé
expérimentalement. Il est possible de dire que l’ossature était très proche du point de réso-
nance avec fn1 = 15.6 Hz. Il est possible de remarquer que la méthode numérique proposée
a donné une bonne évaluation du changement de fréquences propres de système.
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Figure 4.4.15 – Résultats numériques correspondant à T3 et T4 : (a) Indicateurs de dommage
par fatigue des assemblages ; (b) Indicateurs de dommage par plasticité des assemblages ; (c)
Réponse en fréquence fn1(t)
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Les figures 4.4.16(a), (b), (c) et (d) montrent les modes de défaillance et de rupture de
chaque assemblage boulonné à plaque d’extrémité après l’essai T3. Un desserrage et un
éloignement de l’écrou ont été observées dans les boulons de l’assemblage (voir le point
A). De plus, une rupture par fatigue due à l’excitation répétée a été identifiée sur certains
boulons. Dans cette figure, les flèches indiquent les boulons endommagés et il peut être
possible d’observer que les dégâts dans les boulons ont été beaucoup plus sévères dans le
premier étage. Figure 4.4.16(e) présente une vue des boulons fissuré après l’essai T3 et il est
possible de détecter visuellement l’état des boulons fissurés.

A

(a) Assemblage 1: coté 1

A

(b) Assemblage 1: coté 2

A

(c) Assemblage 2: coté 1

A

(d) Assemblage 2: coté 2

(e)

Figure 4.4.16 – Dommage dans les assemblages correspondant à T3 : (a), (b) Assemblage 1

(dans l’étage 1) and (c), (d) Assemblage 2 (dans l’étage 2) (e) Photo des boulons fissurés
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Après l’augmentation des consignes de déplacement appliqué à la table vibrante dans
les essais T5 et T6, l’ossature a été soumise à des grands déplacements causant des graves
dommages dans les assemblages (voir le tableau 4.4.3). Ces essais ont été menés avec des
courtes durées pour des raisons de sécurité après un dommage intense des assemblages
boulonnés de deux étages de l’ossature. La table vibrante a été arrêtée après 17 et 7 sec pour
les essais T5 et T6, respectivement.

À partir des figures 4.4.17(a) et 4.4.18(a), il possible d’observer qu’une amplification des
réponses en déplacement a été détectée lors des essais T5 et T6 car un phénomène de réso-
nance se produit dans le système. L’amplification due à la résonance a été attribuée à des
dommages séquentiels des assemblages boulonnés dans l’ossature.

La figure 4.4.17(a) présente les réponses numériques en déplacement q1 et q2 pour l’essai
T5 à t = 10 sec qui étaient de 7.3 et 18.2 mm, respectivement. Les réponses expérimentales
en déplacement q1 et q2 pour cet essai ont été de 7.9 et 17.5 mm, tandis que les pourcentages
d’erreur étaient de 7.6% et 4%, respectivement.

De la même façon, la figure 4.4.18(a) présente les réponses numériques en déplacement
q1 et q2 pour l’essai T6 à t = 5 sec qui étaient de 12.8 et 32.4 mm, respectivement. Les
réponses expérimentales en déplacement q1 et q2 pour cet essai étaient de 14 et 34 mm,
tandis que les pourcentages d’erreur étaient de 8.6% et 4.7%, respectivement.

En conséquence, les valeurs numériques des indicateurs de dommage par plasticité affi-
chées dans les figures 4.4.17(d) et 4.4.18(d) étaient égales à 100% pour tous les assemblages.
Les valeurs des indicateurs de dommage par fatigue Dn1 et Dn2 ont été égales à 5.6× 10−4

et 6.8× 10−4% dans l’essai T5, respectivement, et les indicateurs Dn1 et Dn2 ont été égales à
0.74× 10−4 et 1.12× 10−4% dans l’essai T6. Parce qu’il n’y avait pas d’effet de fatigue oligo-
cyclique dans les assemblages et les effets de plasticité ont été dominantes dans les essaisT5
et T6. Les assemblages ont été totalement détruits après quelques cycles.

La perte des valeurs de fréquences propres de l’ossature dans les essais T5 et T6 a été plus
rapide pour les essais T3 et T4 comme il est montré numériquement dans les figures 4.4.17(b)
et 4.4.18(b). Durant ces essais, les assemblages boulonnés à plaque d’extrémité ont été soumis
à des moments cycliques excessives. Après quelques secondes, les quatre assemblages ont
été totalement détruits et une baisse des fréquences propres s’est produite. La chute des
valeurs des fréquences propres avec l’augmentation du dommage a été le résultat direct de
la perte de rigidité en flexion pour toutes les assemblages.

La fréquence propre fn1 pour l’essai T5 a diminué progressivement à partir de la valeur
initiale 18.5 Hz à une valeur finale 12.35 Hz selon les analyses numériques. Expérimentale-
ment, la valeur finale de fn1 est à 14 Hz, et en comparant avec la valeur numérique, l’erreur
a été de 11, 7%.

Concernant l’essai T6, la fréquence propre fn1 a diminué jusqu’à une valeur 11 Hz. Nor-
malement sur la base des calculs, la fréquence propre fn1 doit être 12.35 Hz correspondant
à un endommagement complet de tous les assemblages boulonnés. La cause de cette diffé-
rence est que les boulons des assemblages au pieds de poteaux ont été desserrés du fait de
l’amplitude élevée du déplacement appliqué pendant l’essai T6.
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Les figures 4.4.19(a) et 4.4.19(b) montrent les assemblages après une rotation significative
au cours de l’essai dynamique T6. Un desserrage et un éloignement des écrous ont été
observés dans les boulons des assemblages (voir la marque A). Durant les cycles de grande
amplitude, le poutre aussi tourne autour de la plaque et un allongement des boulons jusqu’à
la rupture s’est produite. Ce comportement se répète au cours du temps. En conséquence,
une déformation plastique et une rupture par fatigue due à l’excitation répétée ont été
identifiées dans certains boulons. Les figures 4.4.19 montrent aussi l’ouverture de la plaque
d’extrémité durant l’essai T6 qui peut être clairement vu (voir la marque B). La séparation
entre la plaque d’extrémité et la semelle du poteau était plus grande que lors des essais T3
et T4.
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Figure 4.4.17 – Résultats numériques correspondant à T5 : (a) Réponse en déplacement q1
et q2 ; (b) Réponse en fréquence fn1(t) ; (c) Indicateurs de dommage par fatigue des assem-
blages ; (d) Indicateurs de dommage par plasticité des assemblages
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Figure 4.4.18 – Résultats numériques correspondant à T6 : (a) Réponse en déplacement q1
et q2 ; (b) Réponse en fréquence fn1(t) ; (c) Indicateurs de dommage par fatigue des assem-
blages ; (d) Indicateurs de dommage par plasticité des assemblages
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B

A

(a) Assemblage 1

B

A

(b) Assemblage 2

Figure 4.4.19 – Dommages dans les assemblages correspondant à T6 : (a) Assemblage 1 (dans
l’étage 1) et (b) Assemblage 2 (dans l’étage 2)
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4.4.5 Analyse de la réponse fréquentielle du système

Les figures 4.4.20(a), (b) et (c) affichent les réponses fréquentielles au marteau de choc,
mesurées de l’ossature après les essais sur la table vibrante. Les réponses en fréquence ont
indiqué que les valeurs de la fréquence propre de l’ossature en acier diminuent avec l’aug-
mentation de dégâts et de dommages dans les éléments du système. L’amplitude (accéléra-
tion/force) a augmenté dans les essais de T3 à T5 en raison de l’augmentation de dommages
et il est possible d’observer la même tendance dans l’essai T6 (voir la figure 4.4.20(d)). Ce
qui peut prouver que la modélisation des dommages dus à la fatigue oligocyclique est im-
portante pour prédire la rupture de l’ossature en acier soumis à des excitations sismiques.

À partir des résultats numériques et expérimentaux, il possible de dire que la méthode
des éléments finis proposée basé sur l’analyse de dommages peut être employée pour éva-
luer les dégâts dans les assemblages boulonnés et les changements dans l’estimation des pro-
priétés dynamiques du système considéré. Le modèle de l’assemblage boulonné développé
intégré dans l’analyse par éléments finis semble de fournir des estimations raisonnables
pour les déplacements horizontaux des étages de l’ossature. Ce modèle peut décrire l’accu-
mulation du dommage par fatigue oligocyclique et les dommages induits par la plasticité
cyclique.

Par conséquent, le modèle proposé peut être utilisé pour l’analyse dynamique non-
linéaire des ossatures en acier sous l’effet des excitations dynamiques ou sismiques de
longue et de courte durée, pour une amplitude de déformations élevée ou basse. En regar-
dant les dernières études sur le sujet, le modèle et l’approche proposés peuvent considérer
explicitement l’aspect principal du dommage survenu dans système lors d’une excitation
dynamique appliquée.

En conclusion, les résultats présentés dans cette section ont révélé un très bon ajustement
entre les réponses expérimentales et numériques du système. La différence des réponses si-
mulées par rapport aux résultats expérimentaux a été attribuée à la précision des mesures
effectuées. Une autre raison pour les différences observées est qu’il y a peut-être une in-
certitude au niveau de l’assemblage boulonné à plaque d’extrémité liée à la variation des
propriétés mécaniques.
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Figure 4.4.20 – Réponse fréquentielle du système : (a) Après les essais T1 et T2 (b) Après
les essais T3, T4 et T5 ; (c) Après l’essai T6 ; (d) Comparaison expérimentale des réponses
fréquentielles
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4.5 Analyse numérique des ossatures sous chargement sismique

4.5.1 Algorithme développé pour l’analyse sismique des structures

L’analyse de dommage par fatigue en utilisant des indicateurs de dommage pour chaque
assemblage boulonné dans un système complexe, comme la structure montrée dans la figure
4.5.21, est une opération délicate et difficile surtout lorsque le système est soumis à une
excitation sismique aléatoire.

Dans le cas d’excitation sismique, nous rencontrons deux problèmes au niveau de la
réponse de l’assemblage boulonné. Le premier est la présence de bruit dans la réponse
rotation-temps. Ce bruit apparaît sous forme de petits cycles dans la courbe M− θ et ces
cycles ne doivent pas être pris en compte dans l’analyse de dommage. Il faut les négliger
car ils ne considèrent pas des cycles réels. Ce qui n’est pas le cas en utilisant une excitation
dynamique en régime stationnaire. En plus, il y a des demi-cycles qui doivent absolument
être considérés dans l’analyse et le comptage des cycles.

Le deuxième problème est le niveau de rotation correspondant des cycles considérés
(comptés) et leurs localisations. Dans le cas d’équation dynamique sinusoïdale, il est plus
facile de préciser le niveau de rotation correspondant des cycles comptés. Cependant, sous
une excitation sismique aléatoire, la répartition des cycles de rotation et leurs niveaux d’am-
plitude en fonction de temps sont difficiles à obtenir.

Ces problèmes sont pertinents dans le cas d’excitation sismique aléatoire. Une procé-
dure pour éliminer les cycles jugés parasites et connaître la localisation exacte des cycles de
rotation dans le temps, doit être développée.

excitation sismique

Ossature en acier

Figure 4.5.21 – Ossature en acier à plusieurs étages soumis à une excitation sismique

Par ailleurs, l’analyse de dommage nécessite d’avoir la réponse de l’assemblage en avance
pour calculer les indicateurs de dommage en fonction de temps et estimer le dommage de
chaque assemblage boulonné. Mais, nous ne connaissons pas encore les réponses des as-
semblages boulonnés ou les histogrammes rotation-temps des assemblages boulonnés sous
l’effet de l’excitation sismique appliquée à la structure globale.



136 CHAPITRE 4. DÉVELOPPEMENT D’UN MODÈLE AMÉLIORÉ

Dans cette section, un algorithme a été développé pour évaluer la performance sismique
des ossatures en acier avec des assemblages boulonnés à plaque d’extrémité (voir la figure
4.5.22). En utilisant cet algorithme, l’influence de la fatigue oligocyclique sur le compor-
tement des assemblages boulonnés à plaques d’extrémité peut être étudiée. Pour évaluer
l’accumulation du dommage par fatigue, deux phases d’analyse sont effectuées dans cet
algorithme. Dans les deux phases, une analyse modale par éléments finis en utilisant le
logiciel de calcul Structural Dynamics Toolbox (SDT) est réalisée pour trouver la réponse
dynamique de l’ossature en acier soumise à une excitation sismique.

Analyse non-linéaire dynamique du 

système multi-degrés de liberté

(Modèle hystérétique)

Réponses des assemblages 

boulonnés

(Histogramme rotation-temps)

Analyse non-linéaire dynamique 

du système multi-degrés de liberté

( Modèle développé )

Programme Rainflow :

Comptage des cycles

Figure 4.5.22 – Algorithme développé pour l’analyse sismique des structures en ossature

L’objectif de la première phase est de préparer une analyse non-linéaire modale de la
structure en utilisant un modèle hystérétique. Cette phase est importante pour préparer
les données nécessaires pour la deuxième phase. Dans cette phase, les histogrammes de
rotation-temps seront obtenus. Ces histogrammes sont nécessaires pour préparer une ana-
lyse du dommage par fatigue. Une fois les histogrammes définis, il est possible de démarrer
la deuxième phase d’analyse.

Dans la deuxième phase, un programme de comptage des cycles (programme Rainflow)
sera utilisé à travers une toolbox de Matlab proposée par A. Nieslony [99]. Ce programme
analyse les histogrammes pour trouver le nombre de cycles comptés, les niveaux de rotation
correspondants et les temps correspondants. Le modèle développé de l’assemblage boulonné
a été implémenté dans le code en éléments finis. Ce modèle sera utilisé, à la suite dans la
deuxième étape de la phase II, pour préparer une analyse non-linéaire de la structure et pour
combiner les dommages causés par le comportement élasto-plastique et le comportement en
fatigue.

Il faut noter aussi qu’il y a une erreur dans l’utilisation des histogrammes calculés dans
la première phase par un modèle hystérétique. L’erreur peut être minimisée en effectuant
quelques itérations de l’analyse pour le système multi-degrés de liberté basée sur le modèle
FDBH développé et en utilisant pour chaque fois les histogrammes rotation-temps venant
de l’analyse précédente.
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4.5.2 Méthode de comptage des cycles Rainflow

Le comptage des cycles de rotation est une étape importante qui doit permettre de fil-
trer les informations essentielles pour l’étude du dommage par fatigue. Il est par exemple
reconnu que seuls les maxima et les minima successifs des cycles de rotation subis par la
structure, ont une influence significative sur sa durée de vie.

Il existe une multitude de méthodes pour effectuer ce comptage [100]. Pour toutes ces
méthodes, il est nécessaire de savoir éliminer les petites variations (voir le cycle B-C dans
la figure 4.5.23(a) et (b)). Cette correction, destinée à l’origine à supprimer le bruit, a pour
objectif la transformation des signaux de longue durée en des signaux plus faciles à utiliser.
Le choix d’une méthode dépend de la façon dont sont définis les cycles de rotation. Chaque
méthode procède, à partir d’une définition de la notion de cycle qui lui est propre, à l’évalua-
tion du nombre de cycles et de leur étendue (ou leur niveaux de rotation), pour une durée t
de la trajectoire étudiée.

A

B � � � �
� �  temps

Rotation

(a)

Rotation

Moment

A

B! "
#

$
%

&
'

(b)

Figure 4.5.23 – (a) Histogramme rotation-temps ; (b) Définition d’un cycle par le programme
Rainflow

Parmi les méthodes les plus connues, nous pouvons citer la méthode de franchissement
de seuils, la méthode du comptage des domaines par paire et la méthode de comptage des
extrema entre deux passages par la valeur moyenne. Enfin la méthode Rainflow est de loin
la plus utilisée dans le domaine de la fatigue [101]. Elle définit le cycle de rotation comme
une boucle d’hystérésis fermée dans un diagramme contrainte-déformation.

La méthode Rainflow repose sur l’obtention de boucles d’hystérésis fermées dans le plan
(contrainte, rotation) (voir la figure 4.5.23(b)). Cette procédure d’identification des cycles est
indépendante du type de comportement de la structure. Le dommage par fatigue est relié
aux amplitudes et aux valeurs moyennes des cycles de rotation. Pour une rotation aléatoire,
la méthode de comptage extrait donc un ensemble de cycles, chacun défini par un pic et une
vallée.

La méthode Rainflow conduit alors à la création d’un tableau à double entrée (classe de
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Figure 4.5.24 – (a) Exemple d’histogramme de rotation analysé par la méthode Rainflow ; (b)
Répartition des cycles en fonction de temps et les amplitudes de rotation associées

départ, classe d’arrivée). Chaque élément de ce tableau donne le nombre de cycles dont
les valeurs minimales et maximales correspondent. Pendant tout le processus d’extraction
des cycles (pics-vallées), il est possible de conserver les dates, ce qui nous permet d’avoir
les instants de début et de fin des événements. Les figures 4.5.24(a) et (b) présentent un
exemple d’histogramme de rotation qui a été analysé par la méthode de comptage des cycles
Rainflow. Il est possible d’observer la répartition des cycles en fonction de temps et ainsi que
les rotations minimales, moyennes et maximales pour chaque cycle compté. Le programme
précise également si le cycle compté est un demi ou un cycle complet par les indications 0.5
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et 1 (voir la figure 4.5.24(b)).

La méthode de comptage Rainflow utilisée conjointement avec la loi de cumul de Miner
donne des prédictions de durée de vie raisonnables et elle est à l’heure actuelle la démarche
la plus couramment utilisée en fatigue.

Il est important de souligner que la majorité des méthodes d’identification de cycles et
de comptage sont basées sur des aspects purement mathématiques et sont indépendantes
du comportement réel du matériau et de la structure. Elles semblent fournir des résultats
satisfaisants dans beaucoup de problèmes industriels.

4.5.3 Demande sismique d’une structure

L’estimation de la demande sismique dans les éléments structuraux due aux charges
sismiques est l’une des étapes de l’évaluation de la capacité de résistance sismique des struc-
tures (Performance-Based Evaluation). L’évaluation de la demande nécessite le développement
d’un modèle structurel de complexité raisonnable. Une erreur dans l’estimation de la de-
mande en raison d’insuffisance du modèle structurel peut se propager et conduire à des
conclusions trompeuses sur la performance de la structure. Les procédures utilisées pour
l’estimation de la demande sismique d’une structure a un rôle aussi important. Les codes
parasismiques ne cessent de développer ces procédures dans l’objectif de les améliorer pour
qu’elles soient plus précises.

FEMA-273 [6], par exemple, prescrit quatre procédures analytiques différentes afin d’esti-
mer la demande sismique d’un bâtiment. L’analyse dynamique non-linéaire avec intégration
dans le domaine temps est la procédure la plus rigoureuse parmi les méthodes de calcul de
la demande sismique. Le ratio du déplacement inter-étage (∆) (inter-story drift ratio) est sé-
lectionné comme le paramètre de performance sismique et il est évalué à travers la méthode
d’analyse dynamique non-linéaire temporelle pour les trois niveaux de risque pour les trois
niveaux des performances demandés [6, 7]. FEMA-273 et FEMA-356 précisent les trois ni-
veaux de risque suivants :

• Niveau de risque I (Service Level Earthquake) correspond à un tremblement de
terre relativement fréquent avec une probabilité de dépassement 50% en 50 ans
et à une période de retour de 100 ans.
• Niveau de risque II (Design Level Earthquake) avec un tremblement de terre qui

est normalement supposé avoir une probabilité de dépassement 10% en 50 ans
avec une période de retour de 475 ans.
• Niveau de risque III (Maximum Credible Level Earthquake) avec lequel l’événe-

ment maximal crédible du site a une probabilité de dépassement 2% en 50 ans
avec une période de retour de 2475 ans.

La figure 4.5.25 montre les trois niveaux du risque sismique pour la région Rhône-Alpes
en France, qui sera utilisé dans cette étude [102], [103]. Les trois niveaux d’accélération
sismique avec leurs probabilités de dépassement sont 1 m/sec2 pour une probabilité de dé-
passement 50% en 50 ans, 2 m/sec2 pour une probabilité de dépassement 10% en 50 ans et
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Figure 4.5.25 – Trois niveaux de risque sismique pour la région Rhône-Alpes en France

3.6 m/sec2 pour une probabilité de dépassement 2% en 50 ans. Les codes parasismiques pro-
posent d’analyser les structures sous l’effet de ces trois niveaux d’accélération et de trouver
leurs réponses qui ne doivent pas dépasser les valeurs données par les codes.

4.5.4 Exemple de calcul : cas d’une synthèse modale linéaire

L’exemple de calcul ci-dessous a été réalisé dans un objectif d’illustration du modèle
développé, de la méthode et de l’algorithme. Les deux phases essentielles de l’analyse ont
été menées dans cet algorithme pour évaluer l’accumulation de dommages par fatigue. Le
cas d’une synthèse modale linéaire a été considérée pour analyser l’ossature dans le but de
montrer seulement l’effet de la fatigue oligocyclique sur le comportement d’une structure
métallique.

L’exemple est une ossature en acier montrée en figure 4.5.26(a). La structure se compose
de deux étages d’une hauteur de 1.5 m chacun soutenus par deux poteaux. Les poutres
des premier et second étages ont une section IPE120, les poteaux ont une section HEB100.
L’assemblage entre les éléments poutre-poteau est un assemblage boulonné de type plaque
à l’extrémité présenté en figure 4.5.26(b). Une présentation détaillée de l’ossature est donnée
dans les figures 4.5.26(a) et (b).

Les sections sont sélectionnées à partir des sections de profilés européens. L’acier a un
module d’élasticité E = 210 GPa et une limite d’élasticité fy = 280 MPa (voir le tableau
4.5.5). La contrainte limite ultime de l’acier est fu = 480 MPa. La densité de matière est
7850 kg/m3. Les sections des poutres et des poteaux ont été choisies avec une résistance
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Figure 4.5.26 – (a) Ossature en acier de deux étages et une baie ; (b) Détails de l’assemblage
boulonné

appropriée à la flexion pour supporter les charges appliquées.

Module Contrainte Contrainte Densité

d’élasticité limite d’élasticité limite ultime

E (GPa) fy (MPa) fu (MPa) ρ (kg/m3)

210 280 480 7850

Tableau 4.5.5 – Propriétés des matériaux en acier

Pour concevoir les assemblages à plaque d’extrémité pour cet exemple, trois paramètres
de l’assemblage doivent être considérés : la hauteur de la plaque d’extrémité dp, l’épaisseur
de cette plaque tp, les diamètres des boulons b. Les paramètres d’assemblage sont représen-
tés dans la figure 4.5.26(b). La hauteur de la plaque d’extrémité dépend directement de la
hauteur de la poutre hp. Les diamètres des boulons et l’épaisseur de la plaque d’extrémité
sont choisis pour atteindre une capacité au moment, plus grand que le moment appliqué
par les charges. Les autres paramètres sont fixés par le code EC3 et il doit être respecté afin
d’assurer un bon comportement ductile de l’assemblage.

La structure est soumise à une charge uniforme verticale de 10 (KN/m), montrée en
figure 4.5.26(a), suivie par un séisme d’une accélération maximale du sol de q̈ = 2 m/sec2.
Un enregistrement du tremblement de terre (El Centro normalisé) est utilisé comme entrée
de mouvement du sol (voir la figure 4.5.27). Un taux d’amortissement de ξ = 0.05 est retenu.

La résistance en flexion de l’assemblage dépend de la résistance des composants d’as-
semblage. Des recherches diverses ont montré que l’assemblage va commencer à perdre de
sa capacité à maintenir de chargement supplémentaire quand un ou plusieurs des modes de
défaillance suivants se produisent : rupture des boulons (en tension ou en cisaillement), une
plastification de la plaque d’extrémité, un flambement des semelles de poutre ou de poteau.
Les valeurs les plus basses du moment correspondant à ces modes de défaillance seront pré-
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Figure 4.5.27 – Enregistrement de l’excitation sismique El Centro normalisée

sentées comme le moment ultime de l’assemblage Mu. Les équations utilisées pour évaluer
Mu ont été adoptées par EC3 (voir l’équation 3.27). Le moment à l’état limite élastique de
l’assemblage peut être évalué comme My = 2/3Mu.

Sur la base des paramètres de l’assemblage (voir la figure (b)) et de l’équation (3.24), la
rigidité initiale R0 et le moment ultime de flexion Mu peuvent être estimés (voir le tableau
4.5.6). La rigidité plastique Rp est considérée égale de 0.

Rigidité initiale Moment élastique Moment ultime de flexion

R0 (KN.m/rad) My (MPa) Mu (MPa)

1.528× 104 15.91 23.86

Tableau 4.5.6 – Propriétés mécaniques de l’assemblage boulonné à plaque d’extrémité

Deux types de critères de rupture sont utilisés. Le premier est la rotation de l’assemblage
qui ne doit pas dépasser la valeur maximale. La rotation maximale de l’assemblage considé-
rée dans cette étude est de θmax = 0.0607− 0.0013hb = 0.055 rad. Le second est l’indicateur
Dn et il ne doit pas dépasser (Dn < 1). Si les deux critères ne sont pas remplis, l’assemblage
sera considéré comme un assemblage articulé. L’indicateur Dp peut prendre la valeur (1)
mais ne doit pas la dépasser (Dp 6 1).

Les paramètres du modèle de prévision de la durée de vie de l’assemblage boulonné,
évalués expérimentalement dans le chapitre précédent, sont utilisés dans l’analyse : c =

22.10−5 etm = 3. Nous avons supposé que l’assemblage boulonné montré en figure 4.5.26(b)
a les mêmes paramètres de fatigue.

Après l’application de l’algorithme et le modèle proposés, le déplacement horizontal et la
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Figure 4.5.28 – Fréquence propre de l’ossature en cas d’analyse par synthèse modale linéaire

réponse moment-rotation M-θ des assemblages (1) et (2) peuvent être tracés dans les figures
4.5.29(a), (b), (c) et (d), respectivement.

Pour montrer l’influence de l’endommagement par fatigue, la réponse moment-rotation
M-θ de l’assemblage (1) de la structure est tracée en effectuant deux analyses avec le modèle
hystérétique et le modèle développé FBDH (figure 4.5.30(d)). Il est possible d’observer que,
dans les premiers cycles, l’endommagement par fatigue a un effet limité sur le comportement
de l’assemblage, comme il est marqué par point (a) dans la figure 4.5.30(d). Mais après
quelques cycles de la réponse, la différence entre les deux courbes devient plus important à
cause de dommage par fatigue comme le montre le point (b) dans la figure 4.5.30(d). Cela
signifie que l’indicateur de dommage par fatigue cumulé Dn a une valeur importante et
l’effet de la fatigue sur la réponse de l’assemblage est bien visible.

En outre, il peut être vu en figures 4.5.30(a) et (b) que les dommages cumulés provoquent
plus de déplacement au système qui n’ont pas été pris en compte auparavant avec l’ancien
modèle. Ce résultat prouve l’importance de prendre en compte la fatigue oligocyclique dans
l’analyse numerique d’un système. Il est possible de remarquer aussi que la valeur de l’in-
dicateur Dn au niveau d’assemblage (1) atteint 12% à la fin du temps d’excitation (voir la
figure 4.5.30(c)).

D’après les résultats de cet exemple, nous pouvons conclure que les deux indicateurs de
dommageDn etDp se combinent pour produire la réponse de chaque assemblage boulonné
dans la structure. L’effet de la fatigue sur la réponse globale de la structure dépend des
niveaux de rotation des assemblages et des valeurs de leurs indicateurs de dommage.
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Figure 4.5.29 – (a) Réponses en déplacement des assemblages (1) et (2) ; (b) Réponses en
rotation des assemblages (1) et (2) ; (c) Courbe M-θ de l’assemblage (1) ; (d) Courbe M-θ de
l’assemblage (2)
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Figure 4.5.30 – (a) Comparaison de la réponse en déplacement de l’assemblage (1) ; (b) Com-
paraison de la réponse en rotation de l’assemblage (1) ; (c) Indicateur de dommage par
fatigue des assemblages (1) et (2) ; (d) Comparaison de courbes M-θ de l’assemblage (1)
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4.5.5 Exemples de calcul : cas d’une synthèse modale non­linéaire

4.5.5.1 Ossature métallique de deux étages et une baie

Une analyse dynamique non-linéaire temporelle de l’ossature présentée en figure 4.5.26

a été effectuée et la réponse dynamique de la structure a été réalisée par une synthèse mo-
dale non-linéaire en utilisant l’algorithme développé. Le but de cette analyse est de montrer
la capacité du modèle et de l’algorithme développé à évaluer les changements des caracté-
ristiques mécaniques des assemblages boulonnés (à l’échelle locale) et à estimer les degrés
des dommages que l’ossature va subir en cas d’excitation sismique (à l’échelle globale).

Trois niveaux d’accélération sismique, qui correspondent aux trois niveaux du risque
sismique pour la région Rhône-Alpes, ont été utilisés pour analyser l’ossature. Les résultats
obtenus pour le cas g = 1 m/sec2, sont présentés dans les figures 4.5.31 et 4.5.32.

La fréquence propre fn1 de l’ossature a été estimée par la méthode des éléments finis pro-
posés à 5.6 Hz (voir la figure 4.5.31). Les fréquences propres de l’ossature restent constantes
pendant la durée de l’excitation sismique car le niveau de dommage dans ce cas est très
faible et le système préserve ses propriétés et caractéristiques mécaniques.

Les indicateurs de dommage par fatigue Dn des assemblages (1) et (2) atteignent des
valeurs de 1.5 et 0.5% à la fin de la durée d’excitation (voir la figure 4.5.32(a)). Les indicateurs
de dommage par plasticitéDp dans ce cas faible d’excitation sismique ont les mêmes valeurs
que Dn (voir la figure 4.5.32(b)).

Les déplacements horizontaux des assemblages (1) et (2) ont des valeurs maximales 4.2
et 9.3 mm (voir la figure 4.5.32(c)). D’ailleurs, les rotations des assemblages ont des valeurs
maximales de 0.0092 et 0.0065 rad (voir la figure 4.5.32(d)). Nous pouvons voir que les
rotations des assemblages sont inférieures de la rotation maximale (θmax = 0.055 rad).
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Figure 4.5.31 – Cas de g = 1 m/sec2 : Fréquence propre de l’ossature de deux étages et une
baie avec l’analyse par synthèse modale non-linéaire
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Figure 4.5.32 – Cas de g = 1 m/sec2 : (a) Indicateur de dommage par fatigue des assem-
blages (1) et (2) ; (b) Indicateur de dommage par plasticité des assemblages (1) et (2) ; (c)
Réponses en déplacement des 2 étages ; (d) Réponses en rotation des assemblages (1) et (2)
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Figure 4.5.33 – Cas de g = 2 m/sec2 : (a) Indicateur de dommage par fatigue des assem-
blages (1) et (2) ; (b) Indicateur de dommage par plasticité des assemblages (1) et (2) ; (c)
Réponses en déplacement des 2 étages ; (d) Réponses en rotation des assemblages (1) et (2)

Dans le cas d’excitation sismique avec g = 2 m/sec2 et d’après les résultats numériques
présentés en figures 4.5.33 et 4.5.34, nous observons que l’ossature a subi d’importants dom-
mages aux niveaux des assemblages boulonnés. Les indicateurs de dommage par fatigueDn

des assemblages (1) et (2) atteignent des valeurs de 32 et 5 % à la fin de la durée d’excitation.
Les indicateurs de dommage par plasticité Dp dans ce cas d’excitation sismique ont effectué
plusieurs cycles avant d’atteindre une valeur égale à 100 % dans le cas de l’assemblage (1).
Cependant l’indicateur de dommage par plasticité de l’assemblage (2) a atteint une valeur
de 93 %.

Nous remarquons également que les indicateurs de dommage par fatigue Dn ont fait
des dommages permanents dans les assemblages et les indicateurs de dommage par plas-
ticité Dp commencent toujours par les valeurs de Dn après chaque cycle de comportement
effectué.
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Sur la figure 4.5.34 qui présente l’évolution de la fréquence propre de l’ossature pendant
l’excitation sismique, nous observons que la fréquence diminue d’une valeur initiale 5.6
Hz à une valeur de 3.9 Hz. Ce résultat peut être attribué à l’accroissement progressif des
indicateurs de dommage par fatigue et la plastification des assemblages boulonnés dans
l’ossature.

D’ailleurs, il est possible d’observer que deux types de dommage existent dans cette
courbe fn1(t). Le premier est lié au phénomène de dommage par plasticité marqué par le
point (1) sur la figure 4.5.34. La cause de ce dommage est le changement des rigidités d’as-
semblages boulonnés entre la valeur R0 et la valeur de rigidité plastique Rp. Ce dommage a
une nature cyclique qui dépend des indicateurs de dommage Dp. Pour cette raison la valeur
fn fait plusieurs cycles avant de se stabiliser à une valeur finale qui correspond à l’état de
dommage final de l’ossature. Le deuxième type de dommage observé est une dégradation
par fatigue montré par le point (2) sur la courbe fn(t) (figure 4.5.34). Le dommage par fa-
tigue fait un dommage permanent de l’ossature qui peut rester comme empreinte sur la
réponse fréquentielle de l’ossature. Ainsi que la transformation de l’assemblage boulonné
dans l’analyse numérique d’un assemblage semi-rigide en un assemblage articulé peut pro-
voquer une chute de la fréquence propre de l’ossature (voir point 3 sur la figure 4.5.34).
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Figure 4.5.34 – Cas de g = 2 m/sec2 : Fréquence propre de l’ossature avec l’analyse par
synthèse modale non-linéaire

La même tendance a été observée dans les analyses faites sous une excitation sismique
avec g = 3.6 m/sec2. Les assemblages boulonnés s’endommagent complètement et ils de-
viennent des assemblages articulés après quelques secondes (voir les indicateurs Dn et Dp

en figures 4.5.35(a) et (b)). Ces dommages diminuent la capacité de système à dissiper l’éner-
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gie sismique appliquée et les déplacements de l’ossature augmentent de manière considé-
rable tout en suivant l’excitation appliquée (voir les figures 4.5.35(c), (d)).
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Figure 4.5.35 – Cas de g = 3.6 m/sec2 : (a) Indicateur de dommage par fatigue des assem-
blages (1) et (2) ; (b) Indicateur de dommage par plasticité des assemblages (1) et (2) ; (c)
Réponses en déplacement des 2 étages ; (d) Réponses en rotation des assemblages (1) et (2)

En ce qui concerne la fréquence propre de l’ossature fn1, la figure 4.5.36 montre que la
fréquence diminue d’une valeur initiale 5.6 Hz à une valeur de 2.3 Hz. L’endommagement
total des assemblage boulonnés et la transformation des assemblage boulonnés d’un assem-
blage semi-rigide en un assemblage articulé ont provoqué une chute de la fréquence propre
de l’ossature (voir point 3 sur la figure 4.5.36).

Enfin, d’après les résultats de cet exemple, nous pouvons constater que l’algorithme dé-
veloppé montre une capacité à réaliser une analyse non-linéaire des structures en ossature
toute en prenant en compte les changements des caractéristiques dynamiques prévenants de
dommages sismiques. Les résultats affirment aussi l’intérêt de chaque indicateur de dom-
mage dans la dégradation de réponse fréquentielle d’une structure.
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Figure 4.5.36 – Cas de g = 3.6 m/sec2 : Fréquence propre de l’ossature avec l’analyse par
synthèse modale non-linéaire
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4.5.5.2 Ossature métallique de trois étages et deux baies

Une structure en ossature de trois étages et deux baies est présentée dans cette section
pour illustrer la méthode développée (voir la figure 4.5.37). L’exemple de l’ossature présen-
tée a été analysé en utilisant le modèle FDBH développé. Le paramètre de performance
sismique (∆ % inter-story drift ratio) a été évalué grâce à une analyse dynamique non-linéaire
temporelle et la réponse dynamique de la structure a été étudiée par une synthèse modale
non-linéaire.
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Figure 4.5.37 – (a) Ossature de trois étages et deux baie ; (b) Paramètres d’assemblage bou-
lonné (en mm)

Par ailleurs, l’algorithme développé a été utilisé pour évaluer l’accumulation de dom-
mages par fatigue oligocyclique et évaluer les performances de l’ossature. Trois niveaux
d’intensité, qui correspondent à des probabilités de 50, 10 et 2% de dépassement en 50 ans,
sont considérés. Ces niveaux croissants d’excitation sismique sont les trois niveaux du risque
sismique pour la région Rhône-Alpes.

La structure se compose de poteaux de sections (HEB240) et de poutres de sections
(IPE300) (voir la figure 4.5.37). Elle a aussi des assemblages boulonnés à plaque d’extrémité
pour relier les éléments poutre-poteau. Les propriétés géométriques et d’autres informations
pertinentes sur l’ossature sont données dans la figure 4.5.37.

Les sections sont sélectionnées à partir des sections de profilés européens. Les propriétés
et les caractéristiques mécaniques de l’acier sont présentées au tableau 4.5.7. Une section
de la poutre a été choisie avec un moment de flexion approprié pour supporter les charges
appliquées. L’assemblage à plaque d’extrémité a été aussi conçu pour fournir la capacité
nécessaire de supporter les charges. Les paramètres d’assemblage sont représentés dans
la figure 4.5.37(b). Les diamètres des boulons et l’épaisseur de la plaque d’extrémité sont
choisis pour atteindre une capacité au moment, plus grand que le moment appliqué par la
charge. Les autres paramètres sont fixés par le code EC3 et il doit être respecté afin d’assurer
un bon comportement ductile de l’assemblage.
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Module Contrainte Contrainte Densité

d’élasticité limite d’élasticité limite ultime

E (GPa) fy (MPa) fu (MPa) ρ (kg/m3)

210 280 480 7850

Tableau 4.5.7 – Propriétés des matériaux en acier

Rigidité initiale Moment élastique Moment ultime de flexion

R0 (KN.m/rad) My (MPa) Mu (MPa)

3.475× 105 89.6 134.4

Tableau 4.5.8 – Propriétés mécaniques de l’assemblage boulonné à plaque d’extrémité

La structure est soumise à une charge uniforme verticale de 40 (KN/m), montrée en fi-
gure 4.5.37. Elle est soumise aussi à des séismes d’une accélération maximale du sol de q̈ = 1,
2 et 3.6 m/sec2 (voir la figure 4.5.25). Un enregistrement du tremblement de terre (El Centro
normalisée) est utilisé comme entrée de mouvement du sol. Ainsi, un taux d’amortissement
de ξ = 0.05 est retenu.

Sur la base des paramètres de l’assemblage (voir la figure 4.5.37(b)), les propriétés méca-
niques Mu, My et R0 de l’assemblage boulonné à plaque d’extrémité peuvent être évaluées
(voir le tableau 4.5.8). La rigidité plastique Rp est considéré égale à 0. La rotation maximale
de l’assemblage considérée dans cette étude est de θmax = 0.045.

Les figures 4.5.38(a), (b), (c) et (d) présente les résultats d’analyse numérique de l’ossature
sous chargement sismique avec un pic d’accélération du signal sismique g = 1 m/sec2. Les
indicateurs de dommage par fatigue Dn des assemblages (1) et (3) atteignent des valeurs
de 2.9 et 1.3 % à la fin de la durée d’excitation. Les indicateurs de dommage par plasticité
Dp dans ce cas de faible d’excitation sismique ont les mêmes valeurs que Dn. Nous avons
supposé que l’assemblage boulonné montré en figure 4.5.37(b) a les mêmes paramètres de
fatigue de l’assemblage testé sur le pot vibrant.
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Figure 4.5.38 – Cas de g = 1 m/sec2 : (a) Indicateur de dommage par fatigue des assem-
blages (1) et (3) (b) Indicateur de dommage par plasticité des assemblages (1) et (3) ; (c)
Réponses en déplacement des 3 étages ; (d) Réponses en rotation des assemblages (1), (2) et
(3)
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Les déplacements horizontaux des étages ont des valeurs maximales 0.012, 0.029 et 0.042
m. Les rotations des assemblages ont des valeurs maximales de 7.8× 10−3, 6.8× 10−3 rad

et 4.4× 10−3. Nous pouvons voir que les rotation des assemblages sont inférieures de la
rotation maximale.

La fréquence propre fn1 de l’ossature a été estimée par la méthode des éléments fi-
nis proposés à 1.58 Hz (voir la figure 4.5.39). Les fréquences propres de l’ossature restent
constantes pendant la durée de l’excitation sismique car le niveau de dommage dans ce cas
est très faible et le système préserve ses propriétés et ses caractéristiques mécaniques.
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Figure 4.5.39 – Cas de g = 1 m/sec2 : Fréquence propre de l’ossature avec l’analyse par
synthèse modale non-linéaire
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En augmentant l’amplitude de l’excitation sismique à 2 m/sec2, l’ossature a été soumise
à un dommage plus important. Les résultats numériques, présentés dans les figures 4.5.40(a),
(b) , montrent les évolutions des indicateurs de dommage par fatigue et les indicateurs de
dommage par plasticité. D’ailleurs, les réponses de la structure en déplacement et en rotation
sont illustrés sur les figures 4.5.40(c), (d).
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Figure 4.5.40 – Cas de g = 2 m/sec2 : (a) Indicateur de dommage par fatigue des assem-
blages (1) et (3) ; (b) Indicateur de dommage par plasticité des assemblages (1) et (3) ; (c)
Réponses en déplacement des 3 étages ; (d) Réponses en rotation des assemblages (1), (2) et
(3)

Les valeurs maximales des indicateurs de dommages par fatigue sont de 11.9 et 0.7 %
pour les assemblages (1) et (3). En ce qui concerne l’assemblage (1), l’indicateur de dommage
par fatigue a une faible valeur car l’assemblage a été plastifié et l’indicateur a eu une valeur
égale à (1).

Les valeurs maximales des déplacements horizontaux des étages (voir la figure 4.5.40(c))
sont égales à 0.022, 0.057 et 0.08 m et ces sont des valeurs très importantes et ils peuvent
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causer de dommages sérieux dans la structure. La figure 4.5.40(d) présente les rotations
obtenues des assemblages (1), (2) et (3). Les rotations atteignent les valeurs de 0.0135, 0.0147
et 0.011 rad.

D’après la figure 4.5.41 qui présente l’évolution de la fréquence propre de l’ossature
pendant l’excitation sismique, nous observons que la fréquence diminue d’une valeur initiale
1.58 Hz à une valeur de 1.15 Hz. Ce résultat peut être attribué à l’accroissement progressif
des indicateurs de dommage par fatigue et la plastification des assemblages boulonnés dans
l’ossature.
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Figure 4.5.41 – Cas de g = 2 m/sec2 : Fréquence propre de l’ossature avec l’analyse par
synthèse modale non-linéaire

La même tendance a été observée dans les analyses faites sous une excitation sismique
avec g = 3.6 m/sec2. Les assemblages boulonnés s’endommagent complètement et ils de-
viennent des assemblages articulés après quelques secondes (voir les indicateurs Dn et Dp

en figures 4.5.42(a) et (b)). Ce résultat diminue la capacité de système à dissiper l’énergie
sismique appliquée et les déplacements de l’ossature augmentent de manière considérable
tout en suivant l’excitation appliquée (voir les figures 4.5.42(c), (d)).

Les résultats numériques, présentés dans les figures 4.5.42(a) et 4.5.42(b), montrent les
évolutions des indicateurs de dommage par fatigue et des indicateurs de dommage par
plasticité. D’ailleurs, les réponses de la structure en déplacement et en rotation sont illustrées
sur les figures 4.5.42(c) et (d).
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Figure 4.5.42 – Cas de g = 3.6 m/sec2 : (a) Indicateur de dommage par fatigue des assem-
blages (1) et (3) ; (b) Indicateur de dommage par plasticité des assemblages (1) et (3) ; (c)
Réponses en déplacement des 3 étages ; (d) Réponses en rotation des assemblages (1), (2) et
(3)

Les valeurs maximales des indicateurs de dommages par fatigue sont de 2 et 27 % pour
les assemblages (1) et (3). En ce qui concerne l’assemblage (1), l’indicateur de dommage par
fatigue a une faible valeur car l’assemblage a été plastifié et l’indicateur Dp a eu une valeur
égale à 1.

Les valeurs maximales des déplacements horizontaux des étages (voir la figure 4.5.42(c))
sont égales à 0.05, 0.12 et 0.165 m, valeurs très importantes qui peuvent causer de dommages
sérieux dans la structure. La figure 4.5.42(d) présente les rotations obtenues des assemblages
(1), (2) et (3). Les rotations atteignent les valeurs de 0.031, 0.027 et 0.02 rad.

Sur la figure 4.5.43 qui présente l’évolution de la fréquence propre de l’ossature pen-
dant l’excitation sismique, nous observons que la fréquence diminue progressivement d’une
valeur initiale 1.58 Hz à une valeur de 0.53 Hz. Ce résultat peut être attribué à l’accroisse-
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ment progressif des indicateurs de dommage par fatigue et la plastification des assemblages
boulonnés dans l’ossature.
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Figure 4.5.43 – Cas de g = 3.6 m/sec2 : Fréquence propre de l’ossature avec l’analyse par
synthèse modale non-linéaire
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Performance probabiliste d’une ossature de trois étages et deux baies

Une comparaison des déplacements maximums inter-étages ∆ (%) obtenus par la méthode
développée est présentée en tableau 4.5.9 [104]. Les réponses non-linéaires de l’ossature sont
déterminées en utilisant les modèles suivants : le modèle FBDH développé avec une intégra-
tion de la fatigue oligocyclique et le modèle hystérétique sans considération de la fatigue.
Par ailleurs, les deux analyses ont été effectuées par l’algorithme développé et pour trois ni-
veaux croissants d’excitation sismique appropriés pour trois niveaux de risque sismique. Le
tableau 4.5.9 illustre les déplacements correspondant à chaque niveau de performance pour
les deux cas d’analyse et les limites de déplacements inter-étages de l’ossature. La figure
4.5.44 montre les principaux résultats obtenus en termes de déplacement inter-étages avec
leurs probabilités de dépassement en 50 ans.

Niveau ∆ (%) ∆ (%) ∆ (%)

de performance sans fatigue avec fatigue limité

1 0.4 0.5 0.7

2 0.7 0.91 2.5

3 1.96 2.39 5

Tableau 4.5.9 – Comparaison des déplacements maximums inter-étages ∆ (%) obtenus par
la méthode développée

Il est possible d’observer que la courbe de performance de l’ossature obtenue avec le
modèle FDBH développé prévoit plus de déplacement de l’ossature en raison du dommage
par fatigue, considéré dans ce cas, par rapport l’ancien modèle hystérétique d’assemblage
boulonné. L’écart entre ces deux courbes devient de plus en plus important avec le croise-
ment de niveau de performance. D’après ces résultats, il est possible de conclure qu’une
incertitude considérable dans le comportement de l’assemblage provient de la modélisation
mathématique des assemblages boulonnés et la nécessité d’un modèle robuste est essentiel
pour atteindre une demande sismique précise d’une structure.

Les dégâts de dommage par fatigue est particulièrement important lorsque nous vou-
lons trouver la solution optimale qui réponde aux objectifs de performance demandés par
les codes. La solution optimale doit être la plus proche de la courbe qui représente la li-
mite optimale de performance parasismique d’une structure (la courbe rouge dans la figure
4.5.44). Si le dommage par fatigue oligocyclique n’est pas considéré, la solution optimale
peut être au-dessus de la courbe limite associée avec les limites de déplacements maximums
inter-étages ∆ (%) de 0.7, 2.5 et 5% [6].
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Figure 4.5.44 – Courbes de performance parasismique probabiliste de l’ossature de trois
étages et deux baies

4.6 Conclusion

Nous avons présenté la formulation théorique d’un modèle d’assemblage boulonné à
plaque d’extrémité. Il est développé dans le cadre de l’intégration de dommages par fatigue
oligocyclique. Il est capable de représenter les principaux phénomènes de dommage. Un
indicateur de dommage par fatigue oligocyclique a été intégré au modèle de Richard-Abbott
pour prendre en compte l’effet de dommage par fatigue.

Ce modèle a été implanté dans un code aux éléments finis développé pour le calcul de
structures à ossatures en acier sous chargement dynamique ou sismique, afin d’améliorer
la capacité prédictive des analyses non-linéaires. La méthode en éléments finis enrichis dé-
veloppés est utilisée dans le cas d’analyse des structures métalliques en ossature avec des
assemblages boulonnés entre les poutres et les poteaux. Contrairement aux travaux anté-
rieurs qui considèrent les paramètres modaux de la structure comme invariable, nous avons
développé une approche qui permet de tenir compte les changements dans les paramètres
modaux tels que les fréquences propres et les modes de vibration. C’est une approche ro-
buste pour l’analyse temporelle non-linéaire des structures en ossature et elle utilise une
procédure itérative pour résoudre les équations du mouvement de système.

D’ailleurs, le chapitre a présenté les résultats des essais dynamiques effectués sur une
ossature à deux étages et une baie. L’objectif des essais expérimentaux était de valider la
capacité du modèle à fournir une prédiction fiable du comportement des structures métal-
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liques en ossature. L’évolution des réponses de l’ossature étudiée lors des essais dynamiques
a montré différents types d’endommagement selon la nature et l’intensité de sollicitation, et
la durée de l’excitation appliquée. L’étude expérimentale du comportement de l’ossature en
acier et des modes de rupture des assemblages boulonnés soumis à l’excitation dynamique,
a démontré que les défaillances étaient liées aux dommages concentrés au niveau des assem-
blages boulonnés. Plusieurs modes de rupture de l’assemblage boulonné ont été observés
lors d’essais dynamiques effectués : un desserrage des boulons de l’assemblage boulon, rup-
ture par fatigue des boulons et des déformations plastiques de la plaque d’extrémité. Les
mesures effectuées lors des essais de fatigue mettent clairement en évidence la dégradation
des propriétés mécaniques des assemblages boulonnés. L’endommagement affecte très rapi-
dement le comportement cyclique des assemblages boulonnés au niveau local et l’ensemble
de la structure au niveau global. Une diminution des fréquences propres de l’ossature a
également été observée dans certains cas. L’état de dommage des éléments de la structure,
comme l’assemblage boulonné, en est la cause.

Les résultats ont aussi montré que le modèle donne des valeurs acceptables pour les
réponses de l’ossature testée et il est capable d’évaluer les changements de caractéristiques
mécaniques des assemblages boulonnés. Ce modèle avec la méthode d’analyse par synthèse
modale non-linéaire peut être considéré comme un bon outil pour l’analyse dynamique
non-linéaire des structures métalliques en ossature.

Nous avons montré que le modèle peut donner des résultats intéressants en cas d’un
chargement sismique aléatoire. L’algorithme présenté permet, à partir des coefficients de la
loi de durée de vie identifiés expérimentalement dans le chapitre précédent, d’évaluer la
durée de vie des ossatures soumises à une sollicitation aléatoire et d’estimer le niveau de
dommage local et global de la structure à partir des indicateurs de dommage. Une opération
intégrée dans l’algorithme permet d’obtenir l’évolution des rotations et d’en déduire, par
comptage de cycles de type rainflow, la distribution des amplitudes des cycles de rotation
dans les assemblages. Cette distribution permet finalement de calculer le dommage cumulé
dans les assemblages boulonnés au moyen d’une loi de la durée de vie des assemblages et
de l’hypothèse de cumul linéaire du dommage.

Des exemples d’ossature sont ensuite traités pour illustrer la méthode numérique com-
plète. Les exemples sont analysés en utilisant trois niveaux d’excitation sismique qui cor-
respondent à trois niveaux de risque sismiques. Le dommage des ossatures étudiées est
finalement calculé par l’algorithme proposé. Les résultats montrent la capacité de l’algo-
rithme développé à analyser les structures complexes sous chargement sismique aléatoire.
Les courbes de dégradation des fréquences propres avec le temps ont pu être identifiées
grâce à l’analyse dynamique modale non-linéaire développée. Les résultats ont confirmé
aussi l’intérêt du modèle développé dans l’évaluation juste des demandes sismiques d’une
structure.



Chapitre 5

Evaluation de la vulnérabilité
sismique des bâtiments

5.1 Introduction

Dans plusieurs pays, la plupart des bâtiments en acier a été construite avant l’application
des nouvelles normes ou règlements parasismiques (EC8, FEMA). En raison de l’absence de
prise en compte du séisme lors de leur dimensionnement ou de la modification de l’aléa
sismique, de nombreuses structures en acier ne respectent pas les normes actuelles. Il est
par conséquent très important de se préoccuper de la problématique du risque et de la
vulnérabilité sismique. La notion de risque peut s’exprimer de manière simple comme la
combinaison de l’aléa et de la vulnérabilité.

Risque = Aléa × Vulnérabilité (5.1)

Pour une analyse complète du risque sismique, les analyses concernant le niveau d’appa-
rition d’intensité sismique et l’analyse de la fragilité du système sont nécessaires. Bien que
les études probabilistes de sûreté soient parfois nécessaires, les résultats d’une évaluation de
la fragilité sont particulièrement utiles pour la prise de décision. Une analyse de fragilité ne
tient pas compte de la survenue du danger qui peut également être examinée au cours de
la prise de décision. Toutefois, une analyse de fragilité est souvent plus facile à comprendre
pour les décideurs puisque la connaissance de l’intervalle de récurrence du danger n’est pas
nécessaire (Wen et al. [105]).

Une bonne connaissance de l’aléa, c’est à dire la probabilité qu’un évènement se produise,
est nécessaire. C’est le travail du sismologue. La vulnérabilité, quant à elle, peut être expri-
mée par la capacité de réponse d’une structure à une excitation sismique donnée. Elle est
fonction de nombreux paramètres physiques, comme par exemple le matériau de construc-
tion utilisé, les périodes de vibration fondamentales, les modes de ruptures des éléments
comme les assemblages ou encore la géométrie en plan ou en élévation de l’ouvrage.

La vulnérabilité sismique des ossatures en acier fait l’objet de ce chapitre. Nous pré-
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senterons les méthodes existantes pour évaluer la vulnérabilité sismique des structures en
ossature. De plus, nous proposerons une méthode simplifiée pour tracer les courbes de fra-
gilité d’une ossature en acier. Pour évaluer la vulnérabilité, nous utiliserons le concept de
courbe de fragilité, qui donne la probabilité pour une structure ou un élément de la struc-
ture de dépasser un état de dommage donné. Nous réaliserons aussi une étude paramétrique
sur l’influence de l’incertitude dans une analyse de la fragilité. Finalement, nous effectue-
rons une étude comparative des courbes de fragilité de l’ossature pour deux cas d’analyse,
l’un avec le modèle développé dans le Chapitre 4 et l’autre avec le modèle hystérétique de
Richard-Abbott.

5.2 Vulnérabilité des structures et courbes de fragilité

L’évaluation de la vulnérabilité sismique des structures situées dans des régions sou-
mises aux tremblements de terre et la détermination de leurs niveaux de performance sous
les actions sismiques jouent un rôle important pour la sécurité des citoyens. Après avoir
déterminé le niveau d’action sismique le plus défavorable auquel les structures peuvent être
exposées pendant leur durée de vie en utilisant des approches probabilistes ou déterministes,
l’évaluation de la vulnérabilité sismique des structures peut être effectuée en se basant sur
les courbes de fragilité. En utilisant cette information, des estimations concernant le degré
des dommages sismiques, ainsi que la performance sismique des structures peuvent être
faites pour le risque sismique auquel la structure est susceptible d’être exposée. Les courbes
de fragilité fournissent des informations très utiles sur la relation entre l’intensité de mou-
vement du sol au site de la structure et la probabilité de dépasser certains dommages pour
certaines classes de structures. Les courbes de fragilité sont développées pour un certain
groupe de structures ayant les mêmes caractéristiques structurelles.

Les courbes de fragilité, composantes fondamentales de la méthodologie d’évaluation du
risque sismique, sont des outils probabilistes utilisés pour évaluer les dommages sismiques
potentiels aux structures à un niveau donné de l’aléa sismique. L’application de l’évaluation
du rendement sismique des structures en génie civil en utilisant la théorie de la fragilité
est devenue courante au début des années 1980 avec l’évaluation de la vulnérabilité des
installations nucléaires pour estimer les dommages structurels.

La courbe de fragilité représente tout simplement la probabilité que la demande sismique
imposée à la structure (D) soit supérieure ou égale à la capacité de la structure (C). Cette
probabilité est conditionnée à une intensité sélectionnée du mouvement sismique (IM) re-
présentant le niveau de l’action sismique pour un état limite spécifique de dommage (limit

state LS). D’une autre manière, la fragilité est définie comme la probabilité conditionnelle de
réalisation ou dépassement d’un état de dommage pour une intensité donnée d’excitation
du sol "x", comme le montre l’équation 5.2. En utilisant la formulation donnée dans l’équa-
tion 5.2, le niveau de dommage d’une structure sous un séisme d’une intensité spécifique
peut être déterminé :

P(fragilité) = PLS[D > C|IM = x] (5.2)
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La fiabilité des résultats d’évaluation de la vulnérabilité sismique est directement dépend
de la fiabilité des courbes de fragilité. Par conséquent, les courbes de fragilité de la structure
qui seront utilisées dans la procédure d’évaluation devraient représenter de façon réaliste
l’intensité du mouvement du sol et les dommages de la structure. La variabilité dans les
paramètres de la structure et les définitions d’état des dommages ainsi que l’incertitude
des paramètres de mouvement du sol rendent la procédure de développement des courbes
de fragilité une tâche très difficile. Les courbes de fragilité dérivées sont très sensibles aux
choix effectués pour la méthode d’analyse, l’idéalisation de structure, l’aléa sismique, et
la définition des états de dommage. Par conséquent, les courbes de fragilité déterminées
par différents chercheurs peuvent avoir une incompatibilité substantielle, pour les mêmes
structures.

5.3 Méthodes d’analyse et d’évaluation de la vulnérabilité

Il y a différentes façons d’obtenir les courbes de fragilité d’une structure compte tenu des
données de réponse de la structure. Elles peuvent être obtenues à partir des opinions d’ex-
perts (ou de jugement), les observations de terrain (les dommages post-séisme de structure)
ou les résultats d’analyse numérique en utilisant des modèles analytiques. Chaque source
de données est associée à des avantages et des inconvénients.

5.3.1 Méthodes de jugement

L’une des méthodes les plus simples pour obtenir une courbe de fragilité repose sur le
jugement, basé sur les données de réponse obtenues à partir d’avis des experts. Surtout,
lorsque l’information disponible sur les données enregistrées sont incomplètes ou insuffi-
santes, il est bon de s’appuyer sur des informations subjectives provenant des avis d’ingé-
nieurs et de chercheurs spécialisés. Un comité d’ingénieurs des structures est réuni pour
faire des estimations de la probabilité de distribution des dommages pour les différents
types de structure lorsqu’ils sont soumis à des tremblements de terre d’intensités différentes.
Une enquête est exécutée selon la méthode Delphi, dans laquelle plusieurs séries de ques-
tionnaires sont distribuées et leurs réponses mises à jour. Les fonctions de probabilité de
distribution des prédictions d’experts, sont capable de représenter le niveau des dommages
estimés des structures à chaque niveau d’intensité des mouvements du sol. La probabilité
d’un état des dommages spécifié est établie à partir de la distribution des résultats et asso-
ciée au niveau d’intensité des mouvements du sol correspondant pour obtenir un ensemble
de courbes de vulnérabilité pour le type de structure associé.

L’étude la plus systématique, utilisant cette méthode, est effectuée par ATC (Applied
Technology Council) aux Etats-Unis et les résultats de l’étude sont présentés dans le rapport
de l’ATC-13 (ATC, 1985) [106] mis au point pour l’estimation des dommages du tremblement
de terre aux installations en Californie. L’ATC a organisé un comité de plus de 70 experts en
génie parasismique pour faire des estimations de la distribution des dommages probables
pour les différents composants d’une infrastructure de type californien pour différentes in-
tensités sismiques. Les questionnaires ont été préparés pour seulement deux catégories de
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structures et ils étaient utilisés pour répondre sur la probabilité d’une structure à avoir un
état de dommage parmi les sept états de dommage pour une intensité donnée de l’échelle
Mercalli (Modified-Mercalli Intensity MMI). Les résultats ont ensuite été compilés et présen-
tées comme des matrices des probabilités de dommages pour les structures. La figure 5.3.1
montre une forme générale de la matrice de probabilité de dommages définie dans ATC-13

(ATC, 1985) [106].

Figure 5.3.1 – Matrice de probabilité de dommages d’après ATC-13

La fiabilité des courbes basées sur le jugement est douteuse en raison de leur dépen-
dance à l’expérience individuelle des experts consultés. En plus de la subjectivité de l’avis
des experts impliqués dans la méthode, le caractère aléatoire des mouvements du sol, leur in-
tensité, l’incertitude sur la réponse structurale et la variété des classes de structures rendent
cette méthode peu intéressante en comparaison avec les autres méthodes.

En Europe, cette méthode de jugement a été utilisée pour développer l’échelle EMS 98

(Echelle Macrosismique Européenne, 1998), qui associe un niveau d’endommagement à un
niveau d’intensité. L’échelle EMS 98 est basée sur une classification des dégâts aux bâtiments
en 12 degrés et pour plusieurs types de construction en acier, en béton armé et en pierre.
L’échelle a été modifiée pour ne prendre en compte que cinq degrés de dommages (voir
figure 5.3.2).

5.3.2 Méthodes empiriques

Une autre façon d’obtenir des informations sur la fragilité des structures est l’observa-
tion réelle des dommages structurels après un séisme (post-tremblement de terre). C’est
pourquoi les informations concernant les dommages observés peuvent être collectées et sta-
tistiquement converties en courbes de fragilité. La méthode empirique est une approche plus
réaliste que l’approche précédente, parce que l’état actuel des structures endommagées est
évalué en détail compte tenu de ses ensembles structurels et les composants non structurels
après un tremblement de terre bien réel.

A la suite de violents tremblements de terre, des courbes empiriques de fragilité des
structures sont devenues plus courantes à la suite du mouvement de terrain et elles donnent
des informations utiles sur les dommages aux structures. Plusieurs chercheurs ont utilisé



5.3 Méthodes d’analyse et d’évaluation de la vulnérabilité 167

Figure 5.3.2 – Classification EMS 98 relative à la vulnérabilité des bâtiments en fonction du
type de structures et du groupe principal correspondant

des méthodes empiriques considérant des tremblements de terre ou une autre combinaison
de plusieurs tremblements de terre (Shinozuka et al. [107]). Tous les chercheurs ont utilisé
des procédures similaires pour déterminer les courbes de fragilité développées à l’aide des
méthodes empiriques.

Les premières méthodes d’analyse de la vulnérabilité à grande échelle, basées sur les
inspections visuelles, se sont développées dans des pays à forte sismicité, et aux Etats Unis.
La méthodologie HAZUS (Hazus, 1999) [108] est une approche alternative développée par
l’Institut National des Sciences de la Construction (National Institute of Building Sciences,
NIBS) et soutenue par le FEMA.

A l’échelle européenne, plusieurs groupes travaillent en collaboration, parmi lesquels
nous pouvons citer le Groupe National de Défense contre le Tremblement de terre en Italie
GNDT (GNDT, 1993), le groupe AFPS et le CETE en France. Récemment, un projet européen
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(Risk-UE, 2003) [109] s’est focalisé sur la vulnérabilité de 7 grandes villes européennes et un
consensus a été atteint pour la définition d’une méthodologie d’évaluation de la vulnérabi-
lité.

Le programme Risk-UE, à l’image de la méthode HAZUS (Hazus, 1999) [108], est un pro-
gramme d’évaluation du risque sismique appliqué à l’échelle européenne. Piloté par des ins-
titutions universitaires et des organismes de recherches, l’étude a abouti à une méthodologie
d’analyse du risque sismique des bâtiments existants et historiques spécifiques à l’Europe.
Le projet s’est focalisé sur la vulnérabilité de 7 grandes villes européennes et parmi eux la
ville de Nice en France. Un consensus a été atteint pour la définition d’une méthodologie
permettant une analyse plus fine du risque et de la vulnérabilité. Une étude bibliographique
a été faite par le groupe de travail de l’Association Française de Génie Parasismique (AFPS)
" Vulnérabilité sismique du bâti existant - Approche d’ensemble ", en vue d’une application
en France [110].

Le projet VulnérAlp (Guéguen et al. [111]) " Vulnérabilité Sismique à l’échelle d’une ville
Rhône-Alpine - Application à Grenoble ", propose une adaptation des méthodes italiennes
au contexte français. Piloté par le LGIT (Laboratoire de Géophysique Interne et Tectonophy-
sique, Université Joseph Fourier, Grenoble), la méthode développée permet une évaluation
simplifiée de la vulnérabilité, elle s’est concentrée sur la possibilité de collecter des infor-
mations fiables sur la nature du bâtiment et sur la perception et la connaissance du risque
sismique par la population. L’objectif principal du projet VulnérAlp (2003-2006) est donc
l’application d’une méthode élémentaire d’évaluation sismique du bâtiment et de recense-
ment de la vulnérabilité sociale [110].

Dans la plupart des cas, toutes ces méthodes ont été établies pour ce qui concerne la
vulnérabilité physique sur la base d’observations post-sismiques, recensant les niveaux de
dommage observés en fonction de la nature de la construction. Ces niveaux de dommage
constatés (dans le cas notamment d’un pays à sismicité modérée), ne peuvent être reliés à un
mouvement du sol en l’absence d’enregistrement, mais seulement à une Intensité Macrosis-
mique, estimée elle-même à partir des dégâts. Cette incohérence est une des limites de ces
méthodes. Par ailleurs, les relations entre les paramètres structuraux et les dommages sont
estimées de manière statistique. Ces approches basées sur le retour d’expérience statistique
exigent beaucoup de données et elles ne sont validées que pour la région étudiée ou une
région similaire. Elles n’ont pas d’intérêt pour un bâtiment isolé. Idéalement la classification
typologique des bâtiments devrait être redéfinie pour chaque région en fonction des tech-
niques de construction, des matériaux utilisés, etc. Ces méthodes ont aussi l’inconvénient de
ne pas considérer les travaux de mise en conformité sismique.

Lorsque les limitations de déplacement sont utilisées par les chercheurs pour le dévelop-
pement des courbes de fragilité à l’aide des méthodes empiriques, il est presque impossible
d’obtenir une bonne corrélation entre les données recueillies et les courbes de fragilité déve-
loppées à l’aide de distributions normales ou log-normales, ou toutes fonctions d’interpola-
tion. Par conséquent, il est essentiel que les fonctions empiriques de vulnérabilité basées sur
les observations de terrain doivent compléter par une simulation analytique de données des
dommages de structure.
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5.3.3 Méthodes analytiques

La manière la plus commune pour obtenir des courbes de fragilité est d’utiliser des mo-
dèles analytiques et des simulations structurelles. En l’absence de données d’observation et
d’opinion d’experts, la seule façon d’enquêter sur la vulnérabilité des structures est d’uti-
liser des méthodes analytiques. Leur avantage est la possibilité d’exécuter de nombreuses
analyses de structure. Dans le cas des méthodes analytiques, des simulations structurelles et
les algorithmes correspondants sont importants. Le modèle de structure le plus simple est
la structure à un seul degré de liberté (SDOF). Le modèle SDOF avec seulement quelques
paramètres permet de calculer de nombreuses analyses dans un court laps de temps. C’est
pourquoi les modèles SDOF ont été utilisés par de nombreux chercheurs (Ibarra et al. [112]
et Jeong et al. [113]).

Bien qu’il soit facile d’obtenir de grand nombre des réponses statistiques dans un court
laps de temps en utilisant des modèles simples (comme les modèles SDOF), l’inspection de
la réponse structurale réelle et la distribution des dommages ne sont pas possibles. Habituel-
lement, des modèles détaillés et des programmes en éléments finis sont utilisés pour obtenir
la réponse d’une structure qui n’a pas un comportement simple ou possède des proprié-
tés particulières. Il est généralement préférable dans de tels cas de procéder à une analyse
élastique ou inélastique temporelle. Cependant, l’analyse temporelle est très compliquée et
coûteuse en temps. Ces difficultés ont poussé les chercheurs à utiliser des méthodes basées
sur l’analyse spectrale. La plus courante des méthodes spectrales est la méthode du spectre
de capacité. Dans cette méthode du spectre de capacité, des résultats de de la méthode Pusho-

ver statique de la structure sont utilisés conjointement avec les résultats du spectre élastique
(ou inélastique) afin d’obtenir un niveau de performance cible pour la structure (Sinozuka
et al. [114]). Les analyses de fragilité fondées sur un modèle de système à plusieurs degrés
de liberté (MDOF) ont été aussi utilisées par certains chercheurs [115, 116].

Les courbes de fragilité développées à l’aide des méthodes analytiques sont la seule
option pour l’évaluation de la performance sismique des structures lorsque les données
réelles des dommages de structures ou les avis d’experts ne sont pas disponibles. Dans cette
méthode, des modèles analytiques de la structure sont crées et les mouvements du sol avec
différents niveaux d’intensité sont considérés pour la simulation sismique des dégâts de
structure en exécutant de nombreuses analyses.

Les résultats d’analyse sont utilisés pour élaborer des courbes de fragilité en détermi-
nant la probabilité de dépasser un état limite des dommages spécifiés sous une intensité de
mouvement du sol donnée.

En général, le modèle de distribution statistique retenu pour représenter les fonctions de
fragilité de la structure dans cette méthode est un modèle de type loi cumulative log-normale
dans lequel deux paramètres de la fonction cumulative de distribution sont employées pour
définir la probabilité de dépasser un état de dommage :

P[D > DLS|S = Sa] = Φ[
1

βT
ln(

xD|S

DLS
)] (5.3)

où P[D > DLS|S = Sa] est la probabilité que le dommage calculé D (ou mesuré) dépasse un
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niveau de dommage limitéDLS pour un niveau d’accélération sismique Sa.DLS est la valeur
médiane du déplacement pour laquelle la structure atteint le seuil de l’état de dommage LS.
βT est l’écart type du déplacement pour l’état de dommage DLS, et Φ[.] est la fonction de
distribution de la loi normale standard. xD|S est le paramètre de la fonction de distribution
Φ.

5.4 Analyse de la fragilité d’un système non­linéaire

Pour des niveaux d’intensité sismique modérée à sévère, une structure reste rarement
dans le domaine élastique linéaire. Le comportement non-linéaire du système est souvent
observé. Une analyse non-linéaire est une méthode plus précise pour déterminer la relation
entre les réponses du système et le niveau d’intensité des mouvements du sol. Cependant,
les résultats sont souvent présentés sous forme des courbes de capacité Force-Déplacement
(courbe Push-over) pour déterminer les états limites spécifiques de système (Wen et .al [105]).
Nous nous présentons tout de suite deux méthodes largement utilisées pour développer les
courbes de fragilité des systèmes dynamiques.

5.4.1 Courbes de fragilité par analyse statique non­linéaire

La courbe de capacité obtenue par une analyse statique non-linéaire donne la relation
entre la force statique totale sollicitant le bâtiment et le déplacement au toit correspondant
(ou déplacement inter-étage maximal). Quatre degrés de dommages sont ensuite définis
sur cette courbe : faible, modéré, important et très important (ou complet). Ces degrés de
dommages sont reliés soit à une description de l’état de fissuration du bâtiment, soit à
des limites de déplacements au toit prescrits. Pour certains types de bâtiments, les limites
de déplacements au toit recommandées sont souvent surestimées. Il est alors généralement
préférable d’utiliser les degrés de dommages descriptifs, comme ceux décrits dans l’échelle
macrosismique européenne ou HAZUS (logiciel d’estimation de dommages) [117, 118]. Le
modèle utilisé doit alors pouvoir représenter les différents états d’endommagement de façon
réaliste. Chaque point (force-déplacement) identifiant un degré de dommage est ensuite
traduit en valeur de la réponse spectrale (accélération et déplacement) afin de construire la
courbe de fragilité en lui associant une probabilité de dommage. La pente de la courbe de
fragilité est contrôlée par une déviation standard log-normale. On obtient ainsi une courbe
de fragilité par degré de dommage.

Shinozuka et al. [107] ont examiné la possibilité d’utiliser une procédure non-linéaire
statique en utilisant la méthode du spectre de capacité. Les résultats de la méthode du
spectre de capacité qui utilise une courbe Push-over sont très similaires aux résultats utilisant
une analyse non-linéaire temporelle pour des dommages mineurs. Mais dans le cas des
dommages importants, des erreurs importantes existent entre les deux méthodes. Lew et al.

[119] ont également montré que les résultats d’une analyse non-linéaire statique ne donne
pas une bonne estimation du déplacement par rapport au déplacement calculé par une
analyse dynamique non-linéaire.
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5.4.2 Courbes de fragilité par analyse dynamique incrémentale temporelle

L’approche la plus précise consiste à utiliser une analyse non-linéaire dynamique à l’aide
des enregistrements spécifiques de mouvements du sol (Wen et .al [105] et Shinozuka et al.

[107]). Les analyses temporelles à l’aide des enregistrements des tremblements de terre ou
des mouvements du sol passés sont utilisées pour déterminer la relation entre les réponses
structurelles et les niveaux d’intensité du séisme. En raison de la nature non-linéaire de
l’analyse, les réponses de nombreux enregistrements de tremblements de terre doivent être
utilisées. Les niveaux d’intensité de faible à élevé devrait être utilisés pour couvrir une
gamme de réponses structurelles (Wen et al. [105]).

L’analyse dynamique incrémentale temporelle est une solution qui remplace l’analyse
statique non-linéaire [120]. L’analyse dynamique incrémentale offre l’avantage de considérer
les propriétés dynamiques de la structure et tient compte ainsi de la modification de rigidité
et de période propre de la structure sous la sollicitation dynamique. Les limites de perfor-
mance identifiées sur la courbe de réponse sont définies selon des limites de déplacements
inter-étages. Du point de vue structural, on considère les limites de performance suivantes :
occupation immédiate (IO), la sécurité des personnes (LS) et prévention d’effondrement
(CP). On peut ainsi relier un niveau d’accélération à une limite de performance du bâtiment.
Par ailleurs, les analyses temporelles sont répétées pour plusieurs séismes, couvrant ainsi
plusieurs régions de sismicités différentes. L’analyse statistique des résultats permet ainsi
d’obtenir une courbe de fragilité par niveau de performance du bâtiment et pour différentes
régions sismiques.

5.5 Les états limites des structures

Ces états limites des structures sont déjà présentés dans les chapitres précédents, mais
nous les présentons ici pour faire une comparaison avec d’autre valeurs des états limites
proposés par les chercheurs.

Un état limite est un critère défini comme la valeur de la demande structurelle qu’un sys-
tème est incapable d’atteindre, à un niveau spécifié. Les deux approches qualitatives et quan-
titatives peuvent être utilisées pour classer les niveaux de performance. Les approches quali-
tatives sont couramment utilisées dans la communauté des ingénieurs. FEMA 356 présente
trois principaux niveaux de performance structurelle pour approcher niveaux limitation des
dommages structuraux : IO, LS et CP (voir la section 1.2.1). La sécurité des personnes est sou-
vent choisie comme le niveau de performance souhaité, dicté par des exigences minimales
en matière de code de conception. FEMA 356 énonce le taux maximum de déplacements
inter-étages pour différents types de structure et pour chaque niveau de performance.

A ce jour, les codes de conception ont seulement porté sur les niveaux de performance
qualitative. Les chercheurs ou les concepteurs doivent effectuer une analyse de la structure
globale pour vérifier les éléments et les valeurs globales qui correspondent aux niveaux
quantitatifs. Dans cette étude, les états limites pour les structures métalliques en ossatures
sont spécifiées en termes de déplacements inter-étages (Interstory Drift Ratio ∆ %).
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Niveau de Probabilité ∆ % d’après ∆ % d’après

performance FEMA 273 Ghobarah

IO 50%/50 0.7% 0.6%

LS 10%/50 2.5% 1.5%

CP 2%/50 5% 3%

Tableau 5.5.1 – Valeurs limites de déplacement inter-étages selon les niveaux de performance

Des objectifs de performance basés sur ce paramètre de réponse ont été donnés par plu-
sieurs publications. La relation entre la performance sismique souhaitée et le taux maximum
de déplacements inter-étages recommandé par FEMA-273 est présentée au tableau 5.5.1.

Ghobarah a fait plusieurs études sur des ossatures en béton armé en acier dans l’ob-
jectif de définir des critères de déplacements inter-étages pour des structure ductile et des
structures avec peu de ductilité [121, 122]. Il a conclu ses travaux en proposant des taux
maximum de déplacements inter-étages qui correspondent aux 3 niveaux de risque consi-
dérés par FEMA (IO, LS, CP) (tableau 5.5.1). Les valeurs des états limites proposées par
Ghobarah sont différentes que les valeurs proposées par FEMA [6]. La cause de ces diffé-
rences est que ces valeurs sont plutôt établies pour des bâtiments en béton armé ou mixtes
(béton-acier). Dans le cas de ces structures, le mouvement de la structure en déplacement
est très sensible aux mouvements sismiques. C’est la raison pour laquelle les états limites
sont plus stricts.

Dans cette étude, trois états limites sont définis IO, LS et CP comme indiqué dans le
Chapitre 1 (voir la section 1.2.1). En conséquence, quatre états d’endommagement peuvent
être présentés comme suivant : peu ou pas de dégâts (D1), des dommages importants (D2),
des dommages graves (D3) et l’effondrement (D4).

5.6 Procédures pour évaluation de la vulnérabilité

L’évaluation de la vulnérabilité sismique de bâtiments existants repose en général sur
les renseignements recueillis suite aux dommages causés par les séismes passés (matrice de
probabilité de dommages, jugements experts, etc.). En l’absence de données suffisantes, le
recours à des modèles analytiques permettant de construire les courbes de fragilité de bâti-
ments typiques, et donc de prédire les dommages, est une alternative intéressante. Quatre
étapes principales sont requises pour obtenir les courbes de fragilité de bâtiments :

1. Caractérisation structurale du bâtiment selon des classes typologiques (ma-
tériau, éléments, système structural, système de résistance latérale, etc.).

2. Modélisation et analyse de la structure dans le domaine non-linéaire pour
obtenir une courbe de réponse (courbe de capacité statique ou courbe de
réponse dynamique).

3. Identification de points d’états limites caractéristiques représentant l’initia-
tion de différents niveaux de dommages ou niveaux de performance.
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4. Construction de la courbe de fragilité par la mise en commun de la courbe
de réponse et de la demande sismique.

Pour construire la courbe de réponse dans le cadre de notre thèse, une analyse dynamique
incrémentale temporelle générant la courbe de réponse dynamique du bâtiment lorsqu’il est
soumis à un séisme a été réalisée. Les mouvements du sol caractéristique de la région de
différentes grandeurs doivent être utilisés pour un résultat plus précis. Pour cette raison,
trois niveaux du risque sismique pour la région Rhône-Alpes en France ont été utilisés.

L’incertitude du modèle de système, l’équation de la loi de puissance et la capacité de-
vraient être incluses dans l’équation finale de la fragilité. Les sections suivantes fournissent
plus de détails sur ces étapes, ainsi que les paramètres adoptés pour prendre en considéra-
tion l’effet des différentes sources d’incertitude.

5.6.1 Simulation de mouvements du sol

Les enregistrements de mouvements du sol sont utilisés pour étudier la relation entre les
réponses structurelles et les mesures de l’intensité sismique. Dans les zones de forte sismicité,
des tremblements de terre de grandes et petites intensités ont été mesurés et enregistrés pour
être utilisés dans les futures études d’atténuation. Cependant dans les zones de moyenne
sismicité, telles que l’Europe, les tremblements de terre de forte intensité sont rares, et le
nombre de mouvements du sol enregistrés est insuffisant pour le développement de courbes
de fragilité.

De nombreux chercheurs (Hudson [123] et Borcherdt et al. [124]) ont étudié la variation ré-
gionale des mouvements du sol. Les conditions géologiques locales se sont révélées avoir un
impact significatif sur la forte variation du mouvement et des données. Ainsi une région lo-
cale devrait être utilisée pour des analyses sismiques représentant les conditions régionales.
Quand il n’y a pas suffisamment de données enregistrées dans les dossiers de tremblement
de terre dans une région, les chercheurs développent des mouvements du sol synthétiques.
La simulation d’enregistrements de mouvements du sol doit être représentative.

Wen et al. [125] ont développé une méthode pour générer des enregistrements du mou-
vement du sol pour des villes dans la région Mid-America. Des chercheurs ont utilisé ces
mouvements du sol pour de nombreuses études (par exemple, Wen et al. [105] et Jeong et

al. [113]). L’objectif de ces études est d’obtenir des spectres de réponse uniformes pour diffé-
rentes probabilités de dépassement. Bien que les spectres de réponse uniforme puissent être
utilisés pour les systèmes linéaires, des spécifiques enregistrements de mouvements du sol
sont nécessaires pour une analyse non-linéaire.

5.7 Etude paramétrique sur l’incertitude

Cette section étudie l’influence de l’incertitude dans une analyse de la fragilité. Les para-
mètres des incertitudes sur la demande sismique, la modélisation et la capacité du système
sont présentés, et les valeurs utilisées pour ces paramètres sont définis.
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5.7.1 L’incertitude totale du système

Un défi d’une évaluation du risque sismique est la définition d’une méthode systéma-
tique pour traiter l’incertitude et calculer les paramètres de variabilité pour toutes les sources
d’incertitude. Wen et al. [126] ont écrit un document célèbre pour le Centre de recherche
MAE pour décrire les diverses méthodes et procédures qui peuvent être utilisées dans la
modélisation d’incertitude en génie parasismique. Ce document reste jusqu’a maintenant
une référence importante et une source d’inspiration pour les chercheurs qui travaillent
dans le domaine de l’analyse d’incertitude des systèmes dynamiques soumis à des excita-
tions sismiques. Wen et al. ont classé l’incertitude totale d’une analyse de la fragilité en trois
différents paramètres : l’incertitude sur la demande sismique (βD|Sa), l’incertitude sur la
capacité (βC), et l’incertitude sur la modélisation (βM). Selon Wen et al. [126], l’incertitude
totale du système est définie comme :

βT =
√

β2
D|Sa

+β2
C +β2

M (5.4)

Ces trois paramètres d’incertitude seront étudiés dans les sections suivantes.

5.7.1.1 Incertitude sur la demande sismique

Les tremblements de terre modérés à sévères causent souvent des comportements non-
linéaires des structures. Pour un modèle réaliste d’un système, le comportement non-linéaire
doit être inclus dans une évaluation de la fragilité. Les analyses dynamiques temporelles en
utilisant les mouvements du sol représentatifs sont effectuées afin de déterminer une rela-
tion entre la demande de réponse structurelle (D) et l’intensité sismique (S). Une analyse de
régression non-linéaire est réalisée en supposant une forme en loi de puissance entre la me-
sure de l’intensité sismique et la réponse structurale la demande. La meilleure équation de
l’ajustement est déterminée par une analyse de régression de l’intensité mesurée de mouve-
ment du sol et la demande sismique mesurée de la structure. Cornell et al. [127] ont démontré
que l’analyse de régression non-linéaire peut être utilisée sous la forme d’une équation de
loi de puissance, mais une enquête plus approfondie sur les éventuelles équations pour un
meilleur ajustement n’est pas effectué.

Pour réduire l’erreur, de nombreux enregistrements des séismes doivent être utilisés
pour déterminer la meilleure équation de l’ajustement en loi de puissance. Bien que la pé-
riode naturelle d’une structure soit nécessaire, l’accélération spectrale est la plus couram-
ment utilisée pour mesurer l’intensité dans la pratique (Baker et al. [128]). Par conséquent,
l’accélération spectrale est utilisée comme une mesure de l’intensité des principaux mouve-
ments sismiques pour cette étude, mais d’autres mesures de l’intensité pourrait être utilisées
comme l’accélération maximale du sol (PGA).

FEMA-351 [129] propose des valeurs du paramètre βD|Sa pour prendre en considéra-
tion l’incertitude sur la demande sismique (voir le tableau 5.7.2). Les valeurs proposées
dépendent du type de structure, le nombre d’étages, de type d’assemblages et l’analyse
adoptée pour calculer la structure. Pour le cas d’une ossature métallique en trois étages et
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calculé par une analyse dynamique non-linéaire temporelle, βD|Sa est égale à 0.10 pour les
niveaux de performances IO et LS, et βD|Sa = 0.15 pour le niveau de performance CP.

La figure 5.7.3 représente la courbe de fragilité dans les cas des niveaux de performance
IO et LS, et pour une incertitude sur la demande sismique βD|Sa variante de 0 à 0.20. Les
valeurs des paramètres d’incertitude sur la modélisation βM et sur la capacité βC sont égale
à 0.

La figure 5.7.4 montre également la courbe de fragilité dans le cas de niveau de perfor-
mance CP, et pour βM = 0 et βC = 0. L’incertitude sur la demande sismique βD|Sa variante
de 0 à 0.30.

Lorsque l’incertitude sur la demande sismique est égale à 0 (voir la figure 5.7.3), la courbe
de fragilité est une ligne verticale, car aucune incertitude n’est incluse dans l’équation de la
fragilité. Le grand champ de l’incertitude sur la modélisation de 0% à 20% produit une
variation moyenne dans les résultats. La même tendance a été observée dans le cas de figure
5.7.4.
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Figure 5.7.3 – Effets d’un faible niveau d’incertitude de la demande sismique sur la courbe
de fragilité : cas des niveaux de performance IO et LS



176 CHAPITRE 5. EVALUATION DE LA VULNÉRABILITÉ SISMIQUE DES BÂTIMENTS

Niveau de performance βD|Sa
βC βM

IO 0.1 0.15 0.2

LS 0.1 0.15 0.2

CP 0.15 0.15 0.2

Tableau 5.7.2 – Valeurs des paramètres d’incertitude βD|Sa
, βC et βM selon les niveaux de

performance
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5.7.1.2 Incertitude sur la modélisation

Wen et al. [105] et FEMA-351 [129] ont utilisé des valeurs pour les deux incertitudes sur
la capacité et sur la demande sismique (βC et βD|Sa) selon les trois états limites IO, LS et
CP (voir le tableau 5.7.2). Pour examiner l’influence de l’incertitude de la modélisation sur
l’analyse de fragilité, l’incertitude sur la capacité est d’abord définie comme zéro. L’incerti-
tude sur la demande sismique se trouve dans le tableau 5.7.2 selon le niveau de performance
lorsque l’analyse non-linéaire dynamique est utilisée.

L’incertitude sur la modélisation βM varie de 0 à 0.5 et les résultats sont reportés sur la
figure 5.7.5 pour le cas de βD|Sa = 0.15 et βC = 0.
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Figure 5.7.5 – Effets de l’incertitude de modélisation sur la courbe de fragilité (βC = 0 et
βD|Sa = 0.15)

La figure 5.7.5 montre que la valeur moyenne de la courbe de fragilité est contrôlée par
la capacité du système et la pente de la courbe est contrôlée par l’incertitude. Lorsque les
incertitudes sur la modélisation et sur la capacité sont égales à zéro (illustré par une ligne
rouge dans la figure 5.7.5), la courbe de fragilité est presque une ligne verticale, car la seule
incertitude incluse dans l’équation de la fragilité est celle sur la demande intégrée dans
l’équation de la loi de puissance. Le grand champ de l’incertitude sur la modélisation de 0%
à 50% produit une grande variation dans les résultats. La figure 5.7.6 montre un plus petit
champ de valeurs pour l’incertitude sur la modélisation quand l’hypothèse de zéro incer-
titude de capacité est adoptée. Les différences entre les valeurs spécifiques de l’incertitude
sur la modélisation au sein d’un petit champ raisonnable n’ont pas un important effet sur la
forme générale de la courbe. Wen et al. [105] ont également comparé les résultats de l’erreur
de modélisation et ont conclu que la valeur de l’erreur de modélisation 20% ou βM = 0.2 est
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Figure 5.7.6 – Effets d’une faible niveau d’incertitude de modélisation sur la courbe de
fragilité (βC = 0 et βD|Sa = 0.15)

une valeur raisonnable pour être utilisée dans les futures études sur la fragilité. Par consé-
quent, nous avons adopté cette valeur de l’incertitude sur la modélisation pour prendre en
considération de l’incertitude dans les programmes de simulation, et la modélisation des
matériaux et des systèmes non-linéaires.



5.7 Etude paramétrique sur l’incertitude 179

5.7.1.3 Incertitude sur la capacité du système

La capacité structurelle peut être définie comme la force maximale, le déplacement ou
l’accélération qu’un élément ou un système peut supporter sans défaillance, ou plus préci-
sément, sans atteindre un état limite prescrit. La capacité dépend donc des propriétés du
matériau, des dimensions des éléments structurels, la configuration du système, les états
limites considérés, les méthodes de calcul et les modèles utilisés pour décrire la capacité.

Pour ce qui concerne les propriétés des matériaux par exemple, la capacité d’élément
dépend directement de la résistance et de la raideur, qui sont par nature aléatoires. Le
caractère aléatoire peut être modélisé par une variable aléatoire basée sur les données d’essai.
Il est courant d’utiliser la moyenne et l’écart-type (ou coefficient de variation) pour décrire la
valeur centrale et la variabilité. Selon Wen et al. [126], le coefficient de variation de résistance
à la compression et la traction de l’acier est d’environ 10% ou moins.

La description de l’incertitude dans la capacité du système est plus complexe car un sys-
tème structurel est constitué de nombreux composants. De plus, le comportement du sys-
tème est complexe en cas d’excitation dynamique, en particulier lorsque le système passe au
comportement non-linéaire. La capacité du système peut donc être plus facilement décrite en
termes des états limites du système. Couramment utilisés, les états limites du système sont
ceux correspondant à des états différents de dommages et des niveaux de performance. La
capacité du système est normalement décrite en terme de déplacements relatifs inter-étages.
L’incertitude dans la capacité de système peut donc être évaluée en terme de capacité de
déplacements relatifs inter-étages des différents niveaux de performance, tels que la capa-
cité médiane de déplacement et son coefficient de variation. La distribution communément
admise pour la capacité est la distribution log-normale [126].

Wen et al. [105] ont démontré que l’incertitude sur la capacité des ossatures en acier,
mesurée par β, n’a qu’un impact marginal sur le risque sismique. Ils ont aussi affirmé que
des changements mineurs dans βC peut avoir un impact négligeable sur la probabilité de
l’état limite pour des événements sismiques. Pour une incertitude sur la modélisation égale
à βM = 0.2 et une incertitude sur la demande égale à βD|Sa = 0.15 en utilisant une analyse
non-linéaire dynamique temporelle, l’incertitude sur la capacité βC peut varier de zéro à
0.50 comme le montre la figure 5.7.7. Par conséquent, la difficulté consiste à déterminer
une valeur appropriée de l’incertitude des capacités. Une valeur de 50% est une valeur
importante pour l’incertitude sur la capacité et la valeur 0 de l’incertitude n’est pas réaliste.
Un petit champ de valeurs de l’incertitude sur la capacité est représenté dans la figure 5.7.8 et
l’effet d’un petit champ l’incertitude sur la capacité peut être considéré comme négligeable.
L’incertitude sur la capacité βC pour une structure métallique a été étudiée et validée comme
0.15 par Wen et al. [105]. Donc βC = 0.15 sera utilisé dans le cadre de cette thèse.
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Figure 5.7.7 – Effets de l’incertitude de la capacité du système sur la courbe de fragilité
(βM = 0.2 et βD|Sa = 0.15)
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5.8 Hypothèses de travail et les résultats

Nous présentons dans cette section des résultats de l’estimation de la vulnérabilité d’une
structure en ossature par une méthode simplifiée. Nous allons utiliser les résultats de l’ana-
lyse dynamique non-linéaire temporelle de l’ossature de trois étages et deux baies (voir la
section 4.5.5.2). Il faut rappeler que les trois niveaux d’excitations utilisés pour analyser l’os-
sature ont pour objectif de tracer sa courbe de capacité et évaluer sa performance en poussée
progressive. Cette courbe relie les déplacements de la structure aux niveaux d’excitation sis-
mique correspondants de l’aléa sismique.

Cependant, les analyses qui ont été réalisées dans le Chapitre 4 sont des analyses dé-
terministes. Or pour évaluer la vulnérabilité sismique et tracer les courbes de fragilité, il
y a nécessité de faire des simulations nombreuses visant à mesurer l’impact du caractère
aléatoire de la sollicitation sismique et de la variabilité des paramètres de structure. Ces
simulations sont coûteuses en temps de calcul. C’est la raison pour laquelle, nous allons
adopter les valeurs des paramètres d’incertitudes proposés par FEMA-351 [129] et des cher-
cheurs comme Wen et al. [105]. Les hypothèses pour les paramètres d’incertitude adoptés
dans ce travail sont présentées dans les sections précédents et résumés dans le tableau 5.7.2.

La figure 5.8.9 présente la variation du paramètre de la demande avec l’intensité sismique.
Les trois niveaux d’intensité sismique sont égal à 1, 2 et 3.6 m/sec2 et leurs déplacements
correspondants, qui viennent de l’analyse non-linéaire temporelle de l’ossature, sont respec-
tivement égaux à 0.5%, 0.91% et 2.39%. Le paramètre d’incertitude βD|Sa est égal à 0.10
pour les niveaux de performances IO et LS, et βD|Sa égale à 0.15 pour le niveau de perfor-
mance CP. Nous observons une augmentation du taux de variation de déplacement avec
l’accroissement de niveau d’intensité sismique.

En utilisant les paramètres des incertitudes pour calculer l’incertitude totale βT de la
structure (équation 5.4), les courbes de fragilité sismique de l’ossature en cas d’analyse avec
le modèle développé peuvent être tracées dans la figure 5.8.10. Rappelons que chaque niveau
de performance a une valeur du paramètre d’incertitude.

À partir des déplacements maximaux calculés en utilisant notre méthode et le modèle
développé dans le Chapitre 4, il est possible de déterminer la probabilité d’endommagement
de l’ossature étudiée, en fonction de quatre niveaux de dommages D1, D2, D3 et D4 (voir
la figure 5.8.10). Ainsi, pour un déplacement ∆ %, nous pouvons quantifier les probabilités
d’avoir respectivement P1 % d’endommagement de niveau 1, P2 % d’endommagement de
niveau 2, P3 % d’endommagement de niveau 3 et P4 % d’endommagement de niveau 4. Ces
niveaux d’endommagement correspondent respectivement aux dommages légers, modérés,
importants et très importants allant jusqu’à la ruine. Un exemple illustratif, pour un dépla-
cement inter-étage maximum 0.5 %, les probabilités que l’ossature se trouve aux niveaux de
dommage D1, D2, D3 ou D4 sont respectivement de P1 = 50%, P2 = 43.6%, P3 = 6.4% et
P4 = 0%.



182 CHAPITRE 5. EVALUATION DE LA VULNÉRABILITÉ SISMIQUE DES BÂTIMENTS

0 0.5 1 1.5 2 2.5 3 3.5 4
0

0.005

0.01

0.015

0.02

0.025

0.03

Accélération sismique (m/sec2)

D
é
p
la

c
e
m

e
n
t 
re

la
ti
f 
m

a
x
im

u
m

 e
n
tr

e
 l
e
s
 é

ta
g
e
s
 (

%
)

IO

LS

CP

Figure 5.8.9 – Variation du paramètre de la demande (∆ %) avec l’intensité sismique

0 0.5 1 1.5 2 2.5 3 3.5
0

0.1

0.2

0.3

0.4

0.5

0.6

0.7

0.8

0.9

1

P
ro

b
a
b

ili
té

 d
e

 d
é
p

a
s
s
e

m
e
n

t 
d
e

 d
o
m

m
a

g
e

Dommage léger

Dommage modéré

Dommage important

D1

D2

D3

D4

P1= 50 %

P2= 43.6 %

P3= 6.40 %

P4= 0 %

Déplacement relatif maximum entre les étages (%)

Figure 5.8.10 – Courbe de fragilité sismique de l’ossature en cas d’analyse avec le modèle
développé
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Les courbes de fragilité de l’ossature ont été tracées dans l’objectif de faire une com-
paraison entre les courbes de fragilité réalisées avec le modèle FDBH développé dans le
Chapitre 4 et le modèle hystérétique de Richard-Abbott (sans considération de la fatigue).
Les courbes de fragilité ont été construites pour chaque cas selon le modèle utilisé. La figure
5.8.11 représente les courbes de fragilité.

Nous remarquons deux points essentiels. Le premier point peut être illustré par l’exemple
suivant : si nous considérons que nous voulons chercher les états de dommage qui corres-
pondent à une probabilité de 50% par exemple (voir la figure 5.8.11), les courbes de fragilité
développées avec notre modèle donnent plus de déplacement par rapport le modèle hysté-
rétique. Ce point est vrai car le modèle développé donne déjà plus de déplacement dans la
structure sous le même niveau d’excitation à cause du dommage par fatigue.

Le deuxième point est que les courbes de fragilité réalisées en utilisant notre modèle
développé donnent moins de probabilité d’avoir un endommagement important pour un
niveau de déplacement considéré "x" par rapport les courbes de fragilité tracées à partir du
modèle Richard-Abbott. Ce point sera étudié plus en détail par la suite.
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Figure 5.8.11 – Comparaison des courbes de fragilité sismique de l’ossature : les résultats
d’analyse avec le modèle développé en (−) et les résultats d’analyse avec le modèle hystéré-
tique (−. − .−)

Les informations venant des courbes de fragilité sont utilisées pour faire une comparai-
son entre les probabilités d’état des dommages de l’ossature dans les deux cas d’analyse
(avec et sans le modèle développé). La figure 5.8.12 montre les probabilités que l’ossature
se trouve aux niveaux de dommage D1, D2, D3 ou D4, respectivement, sous l’effet d’un
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déplacement ∆ = 0.5 % et dans les deux cas d’analyse (avec et sans le modèle développé).
Ainsi que les figures 5.8.13 et 5.8.14 présentent les probabilités de dommage sous l’effet des
déplacements ∆ = 0.91 % et ∆ = 2.39 %, respectivement.

Il est possible d’observer dans la figure 5.8.12 que la probabilité de dommage P1 de l’ossa-
ture obtenue par le modèle développé (en rouge) est supérieure à la probabilité de dommage
obtenue par le modèle hystérétique (en bleu). Ainsi que les probabilités de dommages P2 et
P3 de l’ossature obtenues par le modèle développé sont inférieures aux probabilités de dom-
mages obtenues par le modèle hystérétique. Ce résultat montre que le modèle développé
diminue la probabilité d’avoir un endommagement important dans la structure. Ce point
montre l’importance d’avoir un modèle robuste des éléments de la structure.

Le même résultat peut être trouvé dans les figures 5.8.13 et 5.8.14. Nous observons que
il y a beaucoup plus de probabilités d’avoir un dommage D3 dans le cas de figure 5.8.13

(P3 = 50% avec le modèle développé par rapport à P3 = 74% avec le modèle hystérétique
de Richard-Abbott). Dans le cas de figure 5.8.14, la probabilité d’avoir un dommage D4 avec
le modèle développé est égale à P4 = 50% par rapport à P4 = 93% obtenue avec le modèle
hystérétique.

Finalement, il faut dire que notre modèle qui prend la fatigue en considération et donne
plus de déplacement dans la structure, favorise la ductilité de la structure tant que les dépla-
cements maximaux ne sont pas atteints. Alors, le modèle développé prévoit une réduction
de la probabilité de dommage important des structures et il peut donc réduire le risque
sismique.
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Figure 5.8.12 – Probabilités de dommage de l’ossature pour un déplacement ∆ = 0.5 %



5.9 Conclusion 185

D1 D2 D3 D4
0

10

20

30

40

50

60

70

80

90

100

État de dommage

P
ro

b
a

b
ili

té
 d

e
 d

é
p

a
ss

e
m

e
n

t 
d

e
 d

o
m

m
a

g
e

Modèle développé

Modèle de Richard-Abbott

Figure 5.8.13 – Probabilités de dommage de l’ossature pour un déplacement ∆ = 0.91 %
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Figure 5.8.14 – Probabilités de dommage de l’ossature pour un déplacement ∆ = 2.39 %

5.9 Conclusion

Cette étude sur la vulnérabilité des ossatures métalliques par des courbes de fragilité
montre que la vulnérabilité est un élément clé dans la stratégie de prévention et de réduction
du risque sismique. Les méthodes existantes pour évaluer la vulnérabilité sismique des
structures en ossature ainsi que les critères du déplacement horizontal relatif entre les étages
ont été présentées et discutées.

Nous avons appliqué une méthode simplifiée pour tracer les courbes de fragilité d’une
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ossature de trois étages et deux baies. Nous avons réalisé une étude paramétrique sur l’in-
fluence de l’incertitude dans une analyse de la fragilité. Nous avons tracé les courbes de
fragilité de l’ossature pour un premier cas d’analyse avec le modèle développé dans le Cha-
pitre 4 et pour un cas d’analyse avec le modèle hystérétique de Richard-Abbott. Les résultats
affirment l’intérêt du modèle développé dans le cadre de notre thèse pour réduire la proba-
bilité de dommage important des structures et donc réduire le risque d’avoir un dommage
sismique.



Conclusions et perspectives

Conclusion
Cette thèse s’inscrit dans le cadre d’un programme général de recherche du laboratoire

LTDS-D2S ayant comme objectif l’amélioration de nos connaissances sur l’endommagement
des assemblages boulonnés dans les structures métalliques sous chargements dynamiques
et sismiques.

Dans la première partie de ce travail, nous avons présenté une étude sur la dégradation
de la rigidité d’un assemblage boulonné et le calcul de la durée de vie en fatigue d’assem-
blage boulonné à plaque d’extrémité. Un banc d’essai de fatigue vibratoire d’un assemblage
boulonné représentant l’assemblage poutre-poteau a été utilisé afin de déterminer sa du-
rée de vie en fatigue oligocyclique. Une stratégie de travail a été proposée pour contrôler
l’amplitude de l’excitation, ce qui nous a permis d’appliquer plusieurs niveaux constants
de rotations et de tracer la courbe S-N. Grâce à ces résultats, un modèle de prévision de
la durée de vie de l’assemblage boulonné à plaque d’extrémité a été développé en utilisant
la loi Manson-Coffin. En outre, les résultats d’essais permettent de calculer la durée de vie
d’une structure métallique sous excitation dynamique car ils ont fourni des données indis-
pensables sur les caractéristiques d’endommagement par fatigue de l’assemblage boulonné
à plaque d’extrémité.

La deuxième partie de ce travail présente un modèle d’assemblage boulonné à plaque
d’extrémité. Ce modèle est capable à prendre en considération le dommage par fatigue oligo-
cyclique et le dommage par plasticité produite dans l’assemblage boulonné au cours d’une
excitation dynamique ou sismique appliquée. De plus, il est capable de reproduire le com-
portement d’assemblage boulonné grâce aux indicateurs de dommage. Malgré sa simplicité,
ce modèle permet de modéliser de façon satisfaisante le comportement local d’assemblages
boulonnés et le comportement global des structures en acier sous chargements dynamiques
ou sismiques.

Dans un premier temps, ce modèle a été implanté dans un code aux éléments finis dé-
veloppé pour le calcul de structures à ossatures en acier sous chargement dynamique ou
sismique, afin d’améliorer la capacité prédictive des analyses sismiques non-linéaires. Nous
avons utilisé la méthode des éléments finis enrichis développée dans le cas d’analyse des
structures métalliques en ossature avec des assemblages boulonnés poutre-poteau. Nous
avons développé une approche robuste pour l’analyse temporelle non-linéaire des struc-
tures en ossature. Elle tient compte les changements dans les paramètres modaux tels que
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les fréquences propres et les modes de vibration. Cette approche utilise une procédure ité-
rative pour résoudre les équations du mouvement de système par une synthèse modale
non-linéaire.

Dans un deuxième temps, des essais dynamiques ont été effectués sur une ossature à
deux étages dans l’objectif de valider la capacité du modèle à fournir une prédiction fiable
du comportement des structures métalliques en ossature. L’évolution des réponses de l’ossa-
ture étudiée lors de ces essais dynamiques a montré que différents types d’endommagement
existent selon la nature et l’intensité de la sollicitation, et la durée de l’excitation appliquée.
L’étude expérimentale du comportement de l’ossature en acier et des modes de rupture
des assemblages boulonnés soumis à d’excitation dynamique a montré que les défaillances
étaient liées aux dommages concentrés au niveau des assemblages boulonnés. Une diminu-
tion des fréquences propres de l’ossature a également été observée dans plusieurs cas où les
amplitudes d’excitations appliquées étaient élevées. Les résultats ont aussi montré que le mo-
dèle donne des valeurs acceptables pour les réponses de l’ossature testée et qu’il est capable
d’évaluer les changements des caractéristiques mécaniques des assemblages boulonnés.

De plus, l’algorithme présenté dans le chapitre permet, à partir du modèle de prédiction
de la durée de vie construit expérimentalement (cf. Chapitre 3), d’évaluer la durée de vie des
ossatures soumises à une sollicitation aléatoire. Des exemples d’ossatures sont ensuite traités
pour illustrer la méthode numérique. Les résultats montrent la capacité de l’algorithme dé-
veloppé à analyser les structures complexes sous chargement sismique aléatoire. Les courbes
de dégradation des fréquences propres dans le temps ont pu être identifiées grâce à l’ana-
lyse dynamique modale non-linéaire développée. Les résultats démontent aussi l’intérêt du
modèle développé dans l’évaluation robuste des demandes sismiques d’une structure.

Dans la troisième partie, nous avons étudié la vulnérabilité des ossatures métalliques
par des courbes de fragilité et réalisé étude paramétrique sur l’influence de l’incertitude
dans une analyse de la fragilité. Une méthode simplifiée a été appliquée pour tracer les
courbes de fragilité d’une ossature métallique. Les courbes de fragilité de l’ossature ont été
tracées pour un premier cas d’analyse avec le modèle développé dans la partie précédente et
pour un cas d’analyse avec le modèle hystérétique de Richard-Abbott. L’intérêt du modèle
développé dans le cadre de notre thèse, à réduire le risque d’avoir un dommage sismique,
est démontré par la comparaison des courbes de fragilité.
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Perspectives
Il sera intéressant de développer un modèle en éléments finis 3D de la poutre encastrée

libre avec l’assemblage boulonné présenté au Chapitre 3. Ce modèle pourra alors être très
utile pour étudier les phénomènes de dommage d’assemblage boulonné et pour évaluer
l’accumulation de dommages par fatigue afin de prédire la loi de la durée de vie d’un
assemblage boulonné. Ce type d’analyse numérique par éléments finis peut remplacer les
essais de fatigue. Il permet aussi de relier les incertitudes sur les caractéristiques mécaniques
et physiques des matériaux, ou d’éléments d’assemblage, à l’incertitude dans la courbe S-N.

En autre en utilisant ce modèle développé dans le cadre de cette thèse, une conception
parasismique optimale peut être réalisée grâce à la méthodologie développée. Il peut être
implanté dans un programme d’optimisation ou toolbox d’optimisation dans l’objectif de
trouver la solution optimale de système qui peut répondre aux performances parasismiques
demandées.

L’étude sur les courbes de fragilité d’ossatures métalliques adoptent une méthodologie
simplifiée qui utilise des valeurs des paramètres d’incertitudes proposées dans la littérature
par des chercheurs. Dans l’avenir, il serait intéressant de construire des courbes fragilités
des ossatures métalliques semi-rigides à partir de simulations numériques de Monte-Carlo.
Les résultats de cette simulation pourraient être intéressants pour estimer les valeurs des
paramètres d’incertitudes spécifiques aux structures métalliques.

Enfin, il sera d’autant plus intéressant que l’on pourra étudier les effets d’interaction
sol-structure. Cette problématique est actuellement l’objet de recherches très actives dans
plusieurs laboratoires [130, 131, 132].
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