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1 Introduction

Figure 1: Hotel a Zoug.
Architectes: EM2N Archi-
tekten AG Zurich. lllustra-
tion: City Garden, Zoug.

Figure 2: Groupe d'im-
meubles résidentiels a
Lausanne, 2010. Architec-
ture et modélisation:
Bonhdte-Zapata archi-
tectes, Genéve.

Figure 3: Immeubles
d'habitation a Davos;
2006. Architectes: Giubbini
Architekten ETH SIA,
Bonaduz.

Figure 4: Maisons multifa-
miliales a Buttisholz; 2005.
Architectes: A6 Architek-
ten AG, Buttisholz.

Les progrés accomplis dans le domaine des ou-
vrages a plusieurs niveaux et les dispositions para-
sismiques actuelles des normes SIA posent la ques-
tion de la sécurité parasismique dans la construction
en bois (figures 1 a 4). Cette publication offre a I'in-
génieur une référence et un soutien lors de la
conception d'ouvrages en bois parasismiques. Les
normes de structures SIA 260-267 de I'année 2003
se fondent sur les Eurocodes, tout en les adaptant
au contexte suisse. Ces normes constituent la base
de la documentation en ce qui concerne sa struc-
ture, son contenu et les notions développées [1].
Les chapitres d'introduction Bases ainsi qu'Analyse
structurale et dimensionnement donnent un apercu
de la thématique «séisme> et de sa transposition
dans les normes de structure de la SIA. Dans le cha-
pitre 4 Conception parasismique, les fondements
d'une conception parasismique économique des
ouvrages sont présentés, en les orientant plus parti-
culierement vers les ouvrages en bois de plusieurs
étages. Si les régles de la construction parasismique
sont respectées, la vérification de la sécurité en cas
de séisme ne requiert pas de moyens supplémen-
taires. Pour des batiments existants, il faut observer
les critéres d'évaluation basés sur le risque selon le
cahier technique SIA 2018 (2004).

La partie centrale de la documentation est consti-
tuée par le chapitre Exemple d'application, dans le-
quel chaque étape de la conception, du calcul et du
dimensionnement est présentée en prenant pour
exemple un batiment en bois de quatre niveaux.
Pour la structure de I'exemple d'application, un type
de structure D, particulierement ductile, a été choisi.
Celui-ci a été introduit dans les normes SIA en
méme temps que le concept du comportement duc-
tile de la structure porteuse. Un procédé simple est
proposé pour la conception de la structure et son
prédimensionnement par rapport aux exigences de

Figure 1

Figure 2
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I'aptitude au service face au vent. Les étapes de
I'analyse structurale et du dimensionnement sont
ensuite présentées de maniére systématique et ex-
haustive, d'abord de maniére littérale puis numé-
rique.

Le chapitre Aides de dimensionnement explique fi-
nalement comment la rigidité globale des éléments
en ossature bois peut étre calculée de maniere effi-
cace grace a la théorie du flux de cisaillement, et
donne des aides de dimensionnement pour des cas
pratiques typiques.

La connexion mécanique entre le revétement et les
nervures/montants — dans I'exemple d'application,
I'agrafage des parois en ossature — joue un role cen-
tral dans la reprise des forces de séisme du point de
vue de la rigidité, de la résistance et de la ductilité.
Pour le concept du comportement ductile de la
structure, les régles du dimensionnement en capa-
cité doivent étre observées. Pour la construction en
ossature bois, cela signifie que la connexion méca-
nique entre le revétement et les montants est plani-
fiée, congue et dimensionnée comme domaine duc-
tile sous I'action du séisme. Toutes les autres parties
de la structure porteuse (montants, revétements,
liaisons/ancrages, etc.) doivent étre surdimension-
nées de telle maniére a ce que la plastification cy-
clique des domaines ductiles lors de la sollicitation
sismique puisse étre assurée, et qu'il ne se produise
pas de rupture fragile prématurée en dehors de ces
zones.

L'exemple d'application montre que les actions sis-
miques pour des batiments en bois de plusieurs
étages ne doivent pas étre sous-estimées, mais
qu’elles ne sont pas déterminantes dans tous les cas
et pour toutes les situations. A I'aide de cette docu-
mentation, il est possible de développer rapidement
un concept de structure parasismique économique,
qui respecte également les exigences face au vent.

: Figure 3

Figure 4



2 Bases

2.1 Origine et effets des tremblements de terre

Figure 5:

Limite entre les plaques
africaine et eurasienne.
La plaque apuliennes se
déplace par an d'env.
4-8 mm en direction de
la plaque eurasienne
[selon 2].

La plupart des séismes sont provoqués par une rup-
ture naturelle dans la croGte terrestre; ils peuvent
cependant avoir aussi des causes artificielles (par ex.
explosions, mines, percements de tunnels, forages
profonds, lacs d'accumulation, etc.). lls se tradui-
sent par des mouvements horizontaux et verticaux
du sol rapides, de courte durée. Les séismes les
plus violents sont causés par les mouvements des
plaques continentales. En Méditerranée et dans les
Alpes, le déplacement relatif des plaques africaine et
eurasienne (figure 5) provoque des séismes de diffé-
rentes fréquence et intensité (figure 6).

Les séismes violents peuvent provoquer la ruine des
batiments, ainsi que des chutes de rochers, des glis-
sements de terrain, des coulées de boue et des tsu-

Plaque africaine

Plaque eurasienne

Figure 6:

Activité sismique en
Méditerranée et dans
les Alpes [3].
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namis. Les incendies, les explosions et les inonda-
tions figurent en outre parmi les conséquences se-
condaires.

Les notions importantes pour la description des ef-
fets des séismes relatives au présent document sont
représentées a la figure 7. La source sismique est ap-
pelée foyer du tremblement de terre ou hypocentre.
L'énergie contenue dans les ondes d'un séisme est
mesurée par la magnitude M, les dégats observés
aux ouvrages et a la nature par l'intensité I. Les
grandeurs géométriques importantes pour la des-
cription de I'emplacement du foyer du tremblement
de terre sont la profondeur du foyer, les distances
épicentrale et hypocentrale. Le risque sismique pour
un ouvrage dépend de I'aléa sismique régional (zone
sismique) et local (nature du sol), de la vulnérabilité
de 'ouvrage face aux séismes (type de construc-
tion) et de I'utilisation de I'ouvrage dont dépendent
les personnes et les biens soumis au danger (classe
d'ouvrage).
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2.2 Aléa sismique

Les séismes sont enregistrés au moyen de capteurs
spéciaux appelés sismographes. Ceux-ci affichent
les mouvements du sol en fonction d'une échelle
de temps. En Suisse, un réseau de stations sismiques
[4] transmet en permanence a la centrale du Service
Sismologique Suisse (SED) a I'EPF Zurich des tracés
significatifs sous forme de sismogrammes. Sur la
base de ces derniers, qui se présentent différemment
d'une station a l'autre pour un méme séisme, on
peut obtenir un grand nombre d'informations sur
un tremblement de terre, par ex. la position géogra-
phique de I'épicentre, la profondeur du foyer, la ma-
gnitude, les valeurs maximales des mouvements du
sol enregistrés (déplacement, vitesse, accélération).
Il est aussi possible de détecter et de localiser les ori-
gines artificielles d'ondes sismiques telles que, par
exemple, les explosions nucléaires.

La description de la force d'un séisme se fait habi-
tuellement a I'aide des échelles de magnitude ou
d'intensité.

Magnitude

La magnitude M est la mesure de I'énergie au foyer,
c'est-a-dire la mesure de I'énergie rayonnée par un
séisme sous forme d'ondes a partir du foyer. La ma-
gnitude est calculée sur la base de sismogrammes
spécifiques.

Les valeurs de magnitude sont exprimées en chiffres
arabes sur une échelle logarithmique. L'augmenta-
tion de la magnitude d'une unité, par ex. de 5 a 6,
signifie une élévation de I'énergie du séisme d'un
facteur 32 et un accroissement des mouvements du
sol jusqu'a un facteur 10.
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Figure 7:

Quels parametres influencent-ils les effets locaux des
séismes?

Le risque pour un batiment se compose a) de I'aléa
régional (zone sismique), b) de I'aléa local (nature du sol),
c) de la vulnérabilité (qualité de la substance du batiment)
ainsi que d) de la valeur /du potentiel de dégats donnés
par I'utilisation (classe d'ouvrage).

M magnitude a I'hypocentre

1, intensité a I'épicentre

I intensité dans I'ouvrage

h profondeur du foyer

s distance hypocentrale

A distance épicentrale

R risque = aléa - vulnérabilité - valeur

Intensité

Finalement, c'est moins I'énergie libérée par un
séisme qui est intéressante, mais bien plus ses effets
dans la zone ayant subi les dégats. L'intensité I d'un
séisme est la mesure de la perceptibilité locale et de
la force de destruction. L'intensité est relevée statis-
tiquement sans instruments sur la base du plus
grand nombre possible d'observations indépen-
dantes, par I'évaluation de la perceptibilité (par ex.
des personnes effrayées) et des dégats (par ex. des
cheminées tombées des toits). Puisque les effets
d'un séisme ne sont pas partout les mémes, on
dresse des cartes d'intensité des zones touchées.
Lintensité dépend fortement du substrat local.

Il existe dans le monde différentes échelles d'inten-
sité. En Europe aujourd'hui I'échelle macrosismique
européenne a douze niveaux EMS-98 [5] est offi-
ciellement valable. Elle répertorie notamment de
maniere systématique les effets sur des batiments
correspondant a différents types de construction.
Lintensité EMS-98 est exprimée par des chiffres ro-
mains de | a XIlI.

Valeurs des mouvements du sol

Pour décrire les effets de I'action d'un séisme sur un
ouvrage, il faut disposer des valeurs relatives aux
mouvements du sol — accélération et déplacement —
dans différentes directions pouvant apparaitre a un
endroit déterminé. L'intérét porte ici sur les valeurs
maximales, les contenus fréquentiels et les déroule-
ments dans le temps. Ces valeurs des mouvements
du sol sont nécessaires pour le dimensionnement
parasismique d'un ouvrage et on en déduit le spectre
de réponse (voir chapitre 2.3).



Figure 8:

Valeurs spectrales de
I'accélération horizontale
du sol pour des roches
dures, une période de ré-
currence de 475 ans et une
fréquence de 5 Hz [7].

Figure 9:

Carte des zones d'aléa
sismique de la Suisse avec
quatre zones sismiques
représentées en superposi-
tion aux frontiéres canto-
nales [selon 6].

Zone Z1

Zone Z2
[ Zone Z3a
I Zone Z3b
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2.2.1 Aléa sismique régional

L'aléa sismique en Suisse est quantifié par le Service
Sismologique Suisse (SED) sous forme de cartes de
spectres d'accélération. Ces cartes montrent les
valeurs spectrales de I'accélération horizontale sous
des fréquences de 0,5-10 Hz pour des roches dures
et des périodes de récurrence de 100, 475, 1000,
2500 et 10000 ans (figure 8). Elles servent de base
a la carte des zones d'aléa sismique de la norme SIA
261 (2003) [6] avec une période de récurrence de
475 ans qui correspond a la norme sismique euro-
péenne Eurocode 8 (figure 9). La période de retour
de 475 ans correspond a une probabilité d'oc-
currence de 10% en 50 ans. Celle-ci est utilisée
pour le dimensionnement parasismique des ou-
vrages usuels (classe d'ouvrage I). Comparé a celui
des pays de Méditerranée orientale (figure 10),
I'aléa sismique en Suisse peut étre qualifié de faible
a moyen.

La Suisse est divisée en quatre zones d'aléa sismique
Z1, 72, Z3a et Z3b avec les valeurs maximales
d'accélération horizontale du sol correspondantes
de 0,6 m/s?, 1,0 m/s?, 1,3 m/s? et 1,6 m/s? pour un
sol de fondation rocheux (classe de sol de fondation
A). Pour des raisons de sécurité juridique, les limites
des zones suivent en premier lieu les frontiéres des
cantons et des districts (figure 9). Les valeurs d'ac-
célération du sol nécessaires a la carte des zones
d'aléa sismique sont déduites des cartes spectrales
(figure 8) par une méthode spécifique [9].

2.2.2 Aléa sismique local

Les conditions locales du sol de fondation ont une
influence déterminante sur la force et le contenu
fréquentiel dominant de I'action d'un séisme. Com-
paré aux endroits rocheux, c'est avant tout dans les
sols mous que peuvent s'amorcer des oscillations lo-
cales considérables. La norme SIA 261 (2003) [6] in-
dique dans le tableau 25, les valeurs des paramétres
du spectre de réponse élastique pour cing classes
différentes de sols de fondation A a E. Pour la classe
de sol de fondation F (dépots a structure sensible et
organiques (p.ex. tourbe, craie lacustre, masses glis-
sées), d'une épaisseur supérieure a 10 m) ainsi que
pour les lieux qui ne peuvent étre rangés dans les
classes A a E en raison de leur conditions de sol de
fondation, il est nécessaire de procéder a des exa-
mens particuliers de la dynamique du sol afin d'en
déterminer le spectre de réponse élastique.

Il est généralement possible d'effectuer le classe-
ment du sol de fondation sur la base d'un rapport
géotechnique sans examens plus approfondis. On
procéde actuellement en Suisse a des travaux de
microzonage du territoire. L'Office fédéral de I'en-
vironnement OFEV a publié des cartes des classes
de sols de fondation selon la norme SIA 261 (2003)



Figure 10:
Carte de I'aléa sismique en Europe [8].

Figure 11:
Carte des classes de sols de fondation de la norme SIA 261 (2003) pour la région
de Lucerne [10].
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qui seront complétées ces prochaines années pour
les principales zones de construction (figure 11).
Pour les zones d'aléa sismique plus élevé, des cartes
spectrales de microzonage sont élaborées. Elles in-
diquent, en lien direct avec les conditions locales
de I'emplacement, les valeurs des paramétres du
spectre de réponse élastique, y compris la valeur de
dimensionnement de I'accélération du sol.

Roche dure (p. ex. granit, gneiss, quartzite, calcaire sili-

A ceux, calcaire) ou roche tendre (p. ex. grés, Nagelfluh,
marne jurassique, argile opalinus), sous une couverture
de terrain meuble d'une épaisseur maximale de 5 m

Dépots étendus de sable et de gravier cimentés
et/ou sol préconsolidé d'une épaisseur supérieure
a30m

Dépots de sable et gravier normalement consolidés
c et/ou matériau morainique d'une épaisseur supérieure
a30m

Dépots de sable fin non consolidé, de limon et d'argile
D d'une épaisseur supérieure 4 30 m

Couche alluviale superficielle des classes de sols de fon-
dation C ou D, d'une épaisseur de 5 a 30 m reposant
sur une couche plus compacte des classes de sols de
fondation A ou B

Dépots contenant de I'argile/silt tendre avec un indice
de plasticité élevé (Pl > 40) et une forte teneur en eau
d'une épaisseur supérieure & 10 m

Dépots de sols liquéfiables ou qui ne peuvent
pas étre rangés dans les classes de sol de fondation A
aEouF1
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2.2.3 Relation entre la force d'un séisme, les sol de fondation, la profondeur du foyer joue un
mouvements du sol induits et les effets role important. La profondeur de foyer supposée

La figure 12 rassemble une comparaison approxi- dans la cas de la figure 12 est de 10-15 km, valeur

mative entre la force d'un séisme (magnitude ou in-  typique pour la Suisse.

tensité), les valeurs maximales des mouvements du

sol et les effets. Ici, en plus des caractéristiques du

Figure 12:
Comparaison approxima- Force Mouvement du sol Effets
tive entre magnitude (M), =
énergie au foyer, mouve- Classe de séisme M Energie a v d Intensité épicentrale
ment maximal du sol (ML Uoule] [%g] [em/s] [em] et effet (EMS-98)
(accélération a, vitesse v, I . tibl
déplacement d) et intensité trés faible 5 107 01 0,01 Secousse imperceptibie
épicentrale (EMS-98) d'un ' 01 Il rarement perceptible
séisme pour une profon- -
deur typique de foyer de faible 3 —0,1—4 Il faible
10-15 km [selon 111. 10°
! IV largement observée
léger 4 : —1—— V fort
10"
VI dégats légers
5 ——10—
moyen g VIl dégats
1013 ——10——
——10— VIl dégats importants
fort 6
— 00— IX destructions
10" 00—
lourd 7 X destructions importantes
——100— XI catastrophe
1017
grand 8 XIlI catastrophe généralisée




2.3 Spectres de réponse

Figure 13:

Détermination des spectres

de réponse élastique

[selon 12].

1 Excitation sismique avec
|"accélération du sol ag(t)

2 Systeme d'oscillateurs a
masse unique

3 Réponse du systeme

4 Spectres de réponse élas-
tiques de la vitesse

Dans I'ingénierie parasismique moderne, les spec-
tres de réponse sont I'outil central de la description
des effets d'un séisme sur un ouvrage. En principe,
on différencie les spectres de réponse du mouve-
ment du sol dans le temps pour des cas particulier
(figure 15) et les spectres de réponse lissés dans les
normes (figure 16). Les normes différencient d'autre
part les spectres de réponse pour des comporte-
ments élastiques et inélastiques.

2.3.1 Spectres de réponse élastiques

Les spectres de réponse élastiques décrivent la ré-

ponse maximale de systémes oscillants linéaires-

élastiques amortis a masse unique, sous I'excitation
du mouvement du sol au cours du temps. Les
étapes successives de la détermination d'un spectre
de réponse élastique, énumérées ci-dessous, sont

représentées a la figure 13 [12]:

1. plusieurs oscillateurs linéaires-élastiques a masse
unique avec des périodes de vibration T diffé-
rentes, mais avec le méme degré d'amortisse-
ment visqueux &, sont excités a leur pied par une
accélération du sol dont la répartition dans le
temps est identique. Ceci provoque pour chaque
oscillateur une oscillation de réponse différente.

2. on détermine le déroulement dans le temps des
oscillations de réponse de I'ensemble des oscilla-
teurs, c'est-a-dire celle du déplacement relatif
entre la masse et le pied de I'oscillateur d, celle
de la vitesse relative correspondante v et celle de
I'accélération absolue a.

3. les valeurs maximales des oscillations de réponse
de chaque oscillateur (valeurs spectrales S, S, et

1 2
$1
/—/%
g T
a,(t) :
L]

tn

ag(t) «—»
b
=3
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S,) sont déterminées et tracées en fonction de la
période de vibration. En reliant les valeurs maxi-
males correspondantes, on obtient un spectre de
réponse pour chacun des parametres de dépla-
cement S;, de vitesse S, et d'accélération S, pour
le degré d'amortissement & défini.

La représentation du spectre de réponse est le plus
souvent réalisée pour un axe de période de vibra-
tion a échelle logarithmique (figure 15). Dans les
normes, pour un spectre de réponse élastique, on
admet typiquement un degré d'amortissement vis-
queux équivalent ayant une valeur de référence de
&=5%.

La norme SIA 261 (2003) [6] donne des spectres de
réponse élastiques lissés pour les classes de sol de
fondation A a E (voir paragraphe 2.2.2). Dans le cas
d'un degré d'amortissement différent de £ = 5%, un
coefficient de correction n est donné pour la conver-
sion. Les spectres de réponse lissés correspondent a
des valeurs moyennes tirées de spectres de réponse
ayant des déroulements dans le temps différents,
caractéristiques d'une classe de sol de fondation dé-
finie. Il s'agit ainsi d'une représentation compacte
simplifiée de I'effet d'un séisme. En considérant
plusieurs déroulements particuliers dans le temps,
on peut obtenir des écarts relativement grands par
rapport a ces valeurs moyennes lissées. Afin de tenir
compte correctement de ces écarts et de ces incer-
titudes, il est important de concevoir des struc-
tures porteuses parasismiques ductiles (voir chapi-
tres 3.2.4 et 4).

3 4
RERCh}
ot \
% «(Sv)i &=0
(Sv)i
(8 AT =6
T; (5.); (Sv)zﬁv &=¢.

ﬁ
=
=
R
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Figure 14:

Courbe dans le temps de la
composante N-S Tolmezzo»
du séisme du Frioul, Italie
(1976).

1 Accélération du sol

2 Vitesse du sol

3 Déplacement du sol

Figure 15:

Spectres de réponse de la

composante N-S <Tolmezzo»

du séisme du Frioul, Italie

(1976) en fonction de la

période de vibration T

[selon 12].

1 Accélération absolue
(pointillé noir) et pseudo-
accélération absolue (gris)

2 Vitesse relative (pointillé
noir) et pseudo-vitesse
relative (gris)

3 Déplacement relatif

3

1

2

dg[m]
0,10
0,05

-0,05

-0,10
0

alms?]

10 Batiments en bois parasismiques
de plusieurs étages

- - Qgmax=3,7m/*

W A
— - - Vgmax=0,24m/

L J
10 20 30 40 t[s]

g max=0,08m

,/EW

251

v[ms]
1,0
0,8
0,6
0,4

0,2

0

dlm]
0,12

0,10
0,08
0,06
0,04

0,02

0,01

0,01




Figure 16:

Spectre de réponse élasti-
que (en haut) de I'accélé-
ration horizontale du sol
pour des classes de sol de
fondation A a E (voir fi-
gure 11) avec un amor-
tissement de £=5%
selon la norme SIA 261
(2003) [selon 6], com-
paré aux spectres de
dimensionnement (en
bas) pour des structures
porteuses en bois présen-
tant différentes ductilités
appartenant a la classe
d'ouvrage CO |, dans
une zone d'aléa sismique
Z2 sur un sol de fonda-
tion de classe B.

0,4

0,3

0,2

0,1

2.3.2 Spectres de dimensionnement

Pour le dimensionnement parasismique, les spectres
de dimensionnement découlent des spectres de ré-
ponse élastique. On tient compte dans ce cas des
réserves de la structure porteuse au-dela de la phase
élastique au moyen du coefficient de comportement
q. En fonction de I'aptitude de la structure porteuse
a résister, grace a la surrésistance, aux effets d'un
séisme dans le domaine non linéaire, on peut diviser
le spectre de réponse élastique pour un amortisse-
ment de 5%, par un coefficient de comportement
q dans la plage de 1,5-5,0 s'étendant a tous les
types de construction considérés; la valeur minimale
de g=1,5 s'applique aux structures porteuses
faiblement ductiles et la valeur maximale de g=5,0
a celles qui le sont particulierement. Pour le spectre
de dimensionnement, il est tenu compte en outre
du facteur d'importance y;, réparti selon la classe
d'ouvrage, et les valeurs d'accélération sont conver-
ties en valeur sans dimension grace a la division par
I'accélération de la pesanteur.

Pour les structures porteuses en bois, le coefficient
de comportement q dépend de la répartition dans
les classes de ductilité A a D selon la norme SIA 265
(2003) [13]. Les valeurs g correspondantes sont 1,5,
2,0, 2,5 et 3,0. Au contraire de I'Eurocode 8 [14] ou,
pour des structures porteuses en bois des valeurs q
jusqu'a 5 sont admises, la norme SIA 265 limite la
valeur g a 3. Ceci tient compte des regles construc-
tives simplifiées pour un comportement ductile et
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de la sismicité faible a moyenne présente en Suisse.
La figure 16 met en regard les spectres de dimen-
sionnement pour des structures porteuses en bois
de différentes ductilités et les spectres de réponse
élastique tirés de la norme SIA 261 (2003). Le fac-
teur d'importance admis ici est yf=1 ,0, correspon-
dant a la classe d'ouvrage CO | la plus courante
dans la construction en bois. La comparaison est
faite par ailleurs pour une classe de sol de fondation
B dans une zone d'aléa sismique Z2. On tient
compte entierement de la réduction par le coeffi-
cient de comportement q seulement pour des pé-
riodes de vibration supérieure a 0,15 s. Lorsqu'elles
sont inférieures, le spectre de dimensionnement at-
teint 2/3 du spectre de réponse élastique, indépen-
damment de la valeur du coefficient de comporte-
ment.

Les structures porteuses en bois présentent le plus
souvent des périodes de vibration supérieures a 1 s
et se trouvent ainsi dans la portion décroissante du
spectre de dimensionnement, c.-a-d. dans la plage
ou l'effet d'un séisme dépend fortement de la pé-
riode de vibration.

Dans des cas particuliers, il faut aussi tenir compte
de la composante verticale des effets d'un séisme,
par ex. dans le cas d'un porte-a-faux horizontal
ou d'un porteur soutenant des piliers. Selon la
norme SIA 261 (2003) [6], elle peut étre déduite du
spectre de dimensionnement par la multiplication
de la valeur de S; par un facteur de 0,7. La période
de vibration verticale de base est ici déterminante.
Le coefficient de comportement doit toujours étre
fixéag=15.

TO T[s]

(@ Spectre de réponse élastique

(@ Spectre de dimensionnement g = 1,5
(3 Spectre de dimensionnement g = 2,0
(@) Spectre de dimensionnement g = 2,5
(5 Spectre de dimensionnement q = 3,0

10 Tis]



2.4 Réduction du risque sismique

par des mesures constructives

Le risque sismique dépend de la probabilité que
survienne un tremblement de terre (aléa sismique)
et des conséquences qui en résultent (étendue des
dégats). Ces deux valeurs sont imprécises, c.-a-d.
qu'elles ne sont pas exactement quantifiables. Les
forts séismes ont des conséquences importantes
mais sont rares. Les faibles séismes sont plus fré-
quents mais ont le plus souvent des conséquences
réduites, voire inexistantes. L'étendue potentielle
des dégats dépend de la vulnérabilité sismique d'un
ouvrage, ainsi que des personnes et des valeurs
exposées. Ces derniéres dépendent a leur tour de
I'utilisation du batiment (classe d'ouvrage). Le
risque sismique peut étre estimé comme suit:

Risque = aléa - vulnérabilité - valeur D

L'aléa sismique d'un emplacement est une donnée
naturelle; il n'est donc pas influencable. La seule
facon de réduire le risque sismique est de limiter la
vulnérabilité des ouvrages et les dégats qui en résul-
tent par des mesures constructives. Ceci est atteint
en premier lieu par une conception et une construc-
tion parasismiques des ouvrages, c'est-a-dire par
I'application des dispositions parasismiques des
normes.

L'objectif de protection recherché par la sécurité
parasismique est — par le fruit d'un dimensionne-
ment parasismique — en premier lieu la protection
des personnes, suivi de la limitation des dégats et de
I'assurance de I'aptitude fonctionnelle d'ouvrages
particulierement importants. Différents critéres dif-
férencient le degré de protection selon des classes
d'ouvrages. Chaque ouvrage est rangé dans I'une
des trois classes d'ouvrages (CO) en fonction de son
occupation moyenne par des personnes, du danger
potentiel, des risques d'atteinte a I'environnement,
ainsi que de son importance dans I'organisation des
mesures immédiates a prendre en cas de catas-
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trophe. Des exemples de répartition dans les classes
d'ouvrage se trouvent dans le tableau 26 de la
norme SIA 261 (2003).

La justification mathématique exigée et la force du
séisme de dimensionnement sont différentes en
fonction de la classe d'ouvrage. Ici intervient le
facteur d'importance y;, qui apparait en tant que
facteur de multiplication dans le spectre de dimen-
sionnement et dans la valeur de dimensionnement
de déplacement du sol. Pour la CO I, classe d'ou-
vrage des batiments normaux de logements et de
commerces, on attribue comme valeur de référence
un facteur d'importance y;=1,0. La valeur est de
¥r=1,2 pour la CO Il, et de y;=1,4 pour la CO IlI.
Pour des ouvrages particulierement importants en
cas de séisme, il peut étre nécessaire d'attribuer un
facteur d'importance Yr supérieur a 1,4, c'est-a-dire
plus grand que celui de la CO lIl. La majoration de
I'effet du séisme par le facteur d'importance corres-
pond a un allongement de la période de récurrence
du séisme de dimensionnement pour la justification
de la sécurité structurale, d'une valeur de référence
de 475 ans pour la CO [, a environ 800 ans pour la
CO Il et 1200 ans pour la CO I

Alors que la vérification de la sécurité structurale est
nécessaire pour I'ensemble des ouvrages, I'aptitude
au service ne doit étre vérifiée que pour les ou-
vrages de CO Ill. Par conséquent, pour les CO | et Il
dont I'aptitude au service ne doit pas étre justifiée
séparément, l'aspect de limitation des dégats est
implicitement couvert par le contréle de la sécurité
structurale. Pour des batiments ou des contenus
particulierement précieux, il peut étre indiqué d'ap-
porter une justification explicite de la limitation des
dégats.



3

Dans le cadre de I'analyse structurale, les effets des
actions déterminants (efforts intérieurs et déforma-
tions) dus a la situation de projet séisme sont éva-
lués a 'aide du modele de la structure. Sur la base
des effets des actions, I'ensemble des sections cri-
tiques sont ensuite dimensionnées par rapport a la
sécurité structurale ainsi que, pour les batiments de
la classe d'ouvrage (CO) Ill, par rapport a I'aptitude
au service. L'analyse structurale et le dimensionne-
ment doivent étre effectués selon les normes des
structures porteuses déterminantes selon un concept
de dimensionnement adéquat. En plus des considé-
rations générales concernant, par exemple, I'élabo-
ration du modéle, les développements qui suivent

3.1 Analyse structurale

L'analyse structurale et la détermination des effets
des actions ont généralement lieu sur la base d'un
modeéle de structure élastique, compte tenu des va-
leurs de rigidité moyennes jusqu'au début de la
plastification. La capacité de déformation plastique
sous charges cycliques est déja prise en compte par
le coefficient de comportement g qui conduit a la
réduction de I'effet de I'action sismique par rapport
a un spectre de réponse purement élastique. Il ne
peut donc étre pris en compte une seconde fois par
une redistribution plastique des efforts intérieurs
élastiques.

Le séisme a pour effet des sollicitations dynamiques
horizontales et verticales agissant dans un systéme
global comprenant le sol, le corps de fondation, la
structure porteuse et les éléments non porteurs. Le
comportement vibratoire peut étre décrit par des
modeéles statiques, ou par des modeéles d'oscilla-
teurs & une seule ou a plusieurs masses. Certains
modeles particuliers tiennent compte de la non li-
néarité dans le comportement des matériaux et
dans celui de I'approche de I'amortissement (voir
figure 17). Pour le calcul des efforts intérieurs et
des déformations pour les nouveaux batiments, la
méthode simple des forces de remplacement peut
étre choisie, pour autant que les critéres de régula-
rité selon la norme SIA 261, chiffre 16.5.1.3 et
16.5.1.4 soient respectés. Dans le cas contraire, il
faut employer la méthode du spectre de réponse.
Pour les cas spéciaux, les méthodes non linéaires,
qui requierent une capacité de calcul importante,
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Analyse structurale et dimensionnement

se fondent sur les normes de structure de la SIA en
vigueur en Suisse (en particulier sur les normes SIA
260 (2003): Bases pour I'élaboration des projets de
structures porteuses [15], SIA 261 (2003): Actions
sur les structures porteuses [6], SIA 265 (2003):
Construction en bois [13]) et sur les documents
d'introduction relatifs [16] et [171].

peuvent étre appropriées. Il faut alors distinguer
entre un calcul non linéaire statique et un calcul non
linéaire dynamique. Le calcul non linéaire n'est pas
directement adapté a des fins de dimensionnement,
car la structure doit étre entiérement connue avant
de I'appliquer. La norme SIA 261 (2003) se limite &
fournir des indications pour les méthodes linéaires,
qui sont de loin les plus répandues: la méthode des
forces de remplacement et celle du spectre de ré-
ponse.

La méthode non linéaire statique a gagné en impor-
tance ces derniéres années pour la vérification de la
sécurité sismique de batiments existants. Elle est
également désignée comme |'analyse en poussée
progressive (méthode du <Push-Oven), car elle
prend en compte dans ce cas la capacité de dé-
formation sous des actions horizontales, qui peut
étre mise en parallele avec le besoin de déformation
résultant du spectre de dimensionnement (Notice
SIA 2018 (2004) [18]).



Figure 17:

Comparaison de quatre
méthodes de calcul dans
le cadre de I'analyse
structurale.

OMU Oscillateur

a masse unique (simple).
OMM Oscillateur
multi-masses (multiple).
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Propriété Méthode Méthode Calcul non Calcul non
des forces de du spectre de linéaire statique | linéaire
remplacement réponse dynamique
Type de modele OMU linéaire OMM linéaire OMU non linéaire | OMM non linéaire
dynamique
Modele géométrique 2D 2D ou 3D 2D 2D ou 3D
Comportement du matériau linéaire linéaire non linéaire non linéaire
Type d'amortissement visqueux visqueux visqueux quelconque
Mode de résonance MR 1¢" MR tous 1¢ MR non déterminant
pris en compte
Prise en compte supplément linéaire supplément non linéaire
de la torsion
Déformations plastiques coefficient de coefficient de comportement comportement
comportement g | comportement g | non linéaire du non linéaire du
matériau matériau
Excitation du séisme spectre de spectre de spectre de déroulement dans
dimensionnement | dimensionnement | dimensionnement |le temps
Résultats efforts intérieurs | efforts intérieurs besoins locaux besoins locaux
et déformations et déformations de ductilité de ductilité
efforts intérieurs efforts intérieurs
et déformations et déformations
Condition d'application régularité aucune régularité aucune
Domaine d'utilisation nouveaux nouveaux batiments cas spéciaux
batiments batiments existants
Complexité faible moyenne moyenne élevée
3.1.1 Méthode des forces de remplacement pour conséquence que leur période de vibration

Dans la méthode des forces de remplacement, la
problématique dynamique est convertie en calcul
statique. L'effet du séisme est donc représenté par
des forces de remplacement> statiques. La période
de vibration fondamentale de I'ouvrage est la seule
composante dynamique utilisée. Elle peut étre cal-
culée sur la base d'une modélisation de la structure
ou estimée a I'aide de formules d'approximation.

Domaine de validité

La méthode des forces de remplacement ne donne
des résultats satisfaisants que lorsque le comporte-
ment vibratoire de la construction est dominé par le
premier mode et que les modes de vibration d'ordre
supérieur sont négligeables, ce qui est le cas pour
des ouvrages réguliers de période de vibration fon-
damentale jusqu'a 2 s. La norme SIA 261 (2003) au
chiffre 16.5.2.1 limite I'utilisation de cette méthode
a de tels ouvrages. Les criteres de régularité en plan
et en élévation sont fixés aux chiffres 16.5.1.3 et
16.5.1.4 de la norme SIA 261 (2003) (voir chapi-
tre 4). Les batiments multiétages en bois posseédent
le plus souvent une rigidité horizontale inférieure
aux batiments en construction massive, ce qui a

fondamentale peut étre supérieure a 2 secondes,
empéchant ainsi I'utilisation de la méthode des
forces de remplacement.

Elaboration du modele et détermination

des forces de remplacement

Dans la méthode des forces de remplacement, la
structure porteuse du batiment est d'abord simpli-
fiée en un oscillateur multiple encastré a sa base,
dont les masses sont concentrées ponctuellement a
chaque étage. Cet oscillateur multiple est ensuite
remplacé par un oscillateur simple, équivalent dyna-
miquement a son mode de vibration fondamental
(figure 18, n° 4). Loscillateur simple est en général
admis encastré dans le plancher supérieur des ni-
veaux souterrains. Outre de la rigidité des éléments
porteurs, il faut tenir compte de celles des assem-
blages lors de la détermination de la rigidité k (voir
figures 27 a 29).

A l'aide de la période de vibration fondamentale T}
de l'oscillateur, la valeur spectrale de I'action sis-
mique S,(T;) peut étre obtenue a partir du spectre
de dimensionnement (norme SIA 261 (2003),
chiffre 16.2.4). Le calcul est effectué de maniére in-



Figure 18:

Elaboration du modéle
dans la méthode des forces
de remplacement

1

Immeuble multiétage en
bois avec terrain, niveau
enterré et charges des
étages

Modéle de I'oscillateur
multiple encastré au ni-
veau du sol (ligne trai-
tillé)

Modele de I'oscillateur
multiple dans un sol de
fondation élastique
Modele de I'oscillateur
simple de période de vi-
bration fondamentale T,

dépendante pour les deux directions principales de
I'ouvrage. La force de remplacement est déterminée
sur la base de la relation <masse - accélération>. Dans
la détermination de la masse, il faut tenir compte,
outre des actions permanentes G, (poids propre,
poids mort), de la part quasi permanente de I'action
variable ¥,Q;

Fy =5, ) (Ge+ ) z)
j

Le facteur de correction A pour tenir compte de la
différence entre les masses modales et la masse
totale dans le mode de vibration fondamental, tel
qu'il figure dans I'Eurocode 8, a été omis par simpli-
fication dans la norme SIA 261 (2003) (A=1).

(2)

Détermination de la période de vibration
fondamentale

En principe, la période de vibration fondamentale
doit étre déterminée sur la base d'un modeéle de la
structure avec des hypothéses réalistes pour la rigi-
dité des éléments porteurs, des assemblages et des
ancrages. Les besoins de calcul doivent étre estimés
pour chaque cas particulier par rapport a l'influence
de la période de vibration fondamentale sur la dé-
termination des actions sismiques. Pour des bati-
ments a faible rigidité horizontale, la période de vi-
bration fondamentale correspond le plus souvent au

1 2

(T ms
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[T my
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& degré d'amortissement visqueux
accélération horizontale du sol
m  masse

m; masse de |'étage

k  constante de ressort

x(t) déplacement relatif

X,(t) déplacement absolu

X4(0) déplacement du sol
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domaine d'accélération constante du spectre de di-
mensionnement (figure 16), ce qui rend superflu un
calcul précis. Pour des batiments multiétages en
bois en revanche, la période de vibration fonda-
mentale, environ 0,4 & 0,8 s selon le type de sol de
fondation, correspond a la portion décroissante du
spectre de dimensionnement. Dans ces cas un calcul
plus précis est intéressant, en faisant I'hypothése de
caractéristiques moyennes de rigidité au cisaille-
ment et a la flexion, de zéro a la limite de plasticité.
Pour les terrains mous, I'élasticité du sol peut égale-
ment étre prise en compte (figure 18).

Pour les ouvrages en bois, la formule simplifiée d'es-
timation de la période de vibration fondamentale
(261.38) de la norme SIA 261 (2003), qui ne fait in-
tervenir que la hauteur du batiment, ne devrait pas
étre utilisée. En effet, elle sous-estime en régle
générale grandement la période de vibration fon-
damentale, et conduit par conséquent a des solli-
citations sismiques trop élevées. Au contraire, la for-
mule basée sur le quotient de Rayleigh (261.39)
T, = 2\u (3)
permet d'obtenir des résultats exploitables, du
moins pour le prédimensionnement, et fournit un
outil efficace pour le contréle des calculs informa-
tiques. Dans ce cas, il est important que le déplace-
ment horizontal fictif du batiment sous les charges

my
ms
my

my




Figure 19:

Barre de substitution avec

répartition de la force de

remplacement sur la hau-
teur du batiment

1 Batiment multiétage en
bois avec sous-sol, ter-
rain de fondation,
charges des étages et
altitudes des étages
au-dessus de I'horizon
d'encastrement (ligne
traitillée)

2 Forme de la vibration
fondamentale avec les
masses ponctuelles

3 Répartition de la force
de remplacement

permanentes et quasi permanentes soit estimé avec
des valeurs de rigidité réalistes. Un calcul selon Ray-
leigh (voir chapitre 5) ou a I'aide d'un programme
de calcul est cependant recommandé. Puisque la
période de vibration fondamentale est un para-
métre important du calcul sismique d'une structure,
celle-ci devrait étre estimée resp. controlée a I'aide
de deux méthodes distinctes.

Répartition de la force de remplacement

sur la hauteur du batiment

La force de remplacement totale agissant sur la
structure F; doit étre répartie, pour la suite du calcul,
sur la hauteur du batiment (figure 19). Les forces
de remplacement des étages agissent aux centres
de gravité des masses du modele de la structure, a
la hauteur des planchers (z;) et au centre de gravité
de I'étage en plan. Pour la répartition de la force de
remplacement totale, selon la formule (261.41) de
la norme SIA 261 (2003), |'accélération horizontale
est supposée croitre linéairement vers le haut. Pour
des masses d'étage identiques, il en résulte donc
une répartition triangulaire des forces de remplace-
ment.

Fy = zi(Gy + X, Qi); F, (4)
' %:Zj(Gk+Zl/)2Qk)j
1 2
[INIRRRRIARRRRRRNRRART]] - ma
I s
[T m

my
Z1\Z2| 23| Z4

F; force de remplacement

m; masse de |'étage

z; distance du centre de gravité de la masse de I'étage
a I'horizon d'encastrement
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Prise en compte de la torsion

L'effet de la torsion résultant d'une excentricité pro-
jetée ou fortuite des centres de gravité des masses
par rapport aux centres de cisaillement de la stabili-
sation horizontale des étages, ne peut étre prise en
compte par la méthode des forces de remplacement
que de maniere approximative, car il s'agit d'un mo-
dele de calcul bidimensionnel. Le calcul correct de la
torsion requiert un modéle de la structure spatial
(voir méthode du spectre de réponse). Pour la mé-
thode des forces de remplacement, la prise en
compte de la torsion a lieu par une augmentation
resp. une diminution de I'excentricité projetée
(norme SIA 261 (2003), chiffre 16.5.2.7

Valeur supérieure: e ,,,, = 1,5e + 0,05b (5)

Valeur inférieure: e, ;, - = 0,5 — 0,05b (6)

b  largeur du batiment prise perpendiculairement
al’action sismique

e  excentricité de la résultante de la force de remplace-
ment agissant sur les étages supérieurs par rapport
au centre de cisaillement de la stabilisation horizon-
tale de I'étage considéré

Le moment de torsion résultant doit étre réparti a
chaque étage dans les parties de construction por-
teuses horizontales en tenant compte des condi-
tions d'équilibre et de compatibilité. Les étapes de
calcul nécessaires sont détaillées dans |'exemple
d'application du chapitre 5.6.3.




Horizon d'encastrement

L'horizon d'encastrement peut généralement étre
choisi dans le plan du plancher du rez-de-chaussée,
s'il existe au moins un sous-sol rigide. En principe,
I'horizon d'encastrement se trouve, en considérant
le batiment de haut en bas, au droit du premier
appui horizontal relativement rigide des éléments
porteurs verticaux (par exemple une dalle). Il faut
dans ce cas que la dalle concernée s'appuie de
maniére rigide horizontalement sur les fondations
ou le terrain latéral grace a des murs trés rigides,
par exemple les murs d'enceinte du sous-sol. Si la
construction est composée dans les étages d'élé-
ments significativement plus rigides (par ex. béton
armé), alors l'interface entre la partie souterraine et
aérienne ne peut étre considérée comme horizon
d'encastrement. De telles constructions ne corres-
pondent pas aux critéres de régularité en élévation,
et la méthode des forces de remplacement ne peut
étre appliquée. La méthode du spectre de réponse,
par exemple, doit étre utilisée dans ce cas pour I'en-
semble du systeme constitué de la construction en
bois et de la construction massive.

Il faut observer en outre que les forces du séisme
doivent étre conduites en dessous de I'horizon d'en-
castrement par les parties d'ouvrage porteuses jus-
qu'au sol de fondation, et que les fondations doi-
vent étre dimensionnées de maniére adéquate.

3.1.2 Méthode du spectre de réponse

La méthode du spectre de réponse se fonde sur I'os-
cillateur multiple linéaire. Elle permet de calculer la
réponse maximale d'une structure suite a une exci-
tation sous forme d'un spectre de réponse. Pour ce
faire le modéle de structure est décomposé en une
somme d'oscillateurs simples, la réponse maximale
de chaque oscillateur est ensuite déterminée et fina-
lement combinée pour obtenir la réponse totale. Le
calcul est effectué pratiquement dans tout les cas a
I'aide d'un programme de calcul.

L'action du séisme est constituée du spectre de di-
mensionnement (figure 16 ou norme SIA 261
(2003), figure 14). Puisque la méthode du spectre
de réponse est une méthode linéaire, les aspects
non linéaires, comme les déformations plastiques,
ne peuvent étre déterminés que de maniére ap-
proximative, ce qui a lieu, comme pour la méthode
des forces de remplacement, par l'intégration du
coefficient de comportement q dans le spectre de
dimensionnement.

En général il faut utiliser un modéle spatial. Si les cri-
teres de régularité en plan selon la norme SIA 261
(2003) chiffre 16.5.1.3 sont respectés, il est possible
d'utiliser un modele plan pour les deux directions
principales.
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L'effet de la torsion résultant d'une excentricité pro-
jetée ou fortuite des centres de gravité des masses
des étages individuels doit étre prise en compte
(norme SIA 261 (2003), chiffre 16.5.3.4 pour les
modeles spatiaux, resp. chiffre 16.5.2.7 pour des
modeles de systémes porteurs plans dans les direc-
tions principales). Si un modeéle spatial est utilisé
dans la méthode du spectre de réponse, alors I'ex-
centricité effective entre le centre de gravité des
masses et le centre de cisaillement de la stabilisation
horizontale de I'étage considéré ne doit pas étre
multipliée par le facteur 1,5 resp. 0,5, afin que la
vibration en torsion puisse étre déterminée de
maniere correcte (norme SIA 261 (2003) chif-
fre 16.5.3.4):

Valeur supérieure: ¢, . = e + 0,05h (7)
Valeur inférieure: ey ;, - = e — 0,05b (8)

b largeur du bitiment prise perpendiculairement
al’action sismique

e  excentricité du centre de gravité des masses par
rapport au centre de cisaillement de la stabilisation
horizontale de I'étage considéré

Selon la norme SIA 261 (2003) chiffre 16.5.3.5 tous
les efforts intérieurs et les déplacements engendrés
par I'ensemble des modes de vibration, qui contri-
buent de maniére significative au comportement
dynamique de I'ouvrage, doivent étre considérés.
La somme des masses modales effectives des modes
de vibration pris en compte doit en régle générale,
atteindre au minimum 90% de la masse totale de
la structure porteuse.

Un exemple d'application de la méthode du spectre
de réponse pour un batiment de quatre étages est
décrit dans [12].

3.1.3 Effets du second ordre

Par analogie a la charge critique de flambage N, de
poteaux ou de parois et en cas de structures peu
rigides horizontalement, on prétera garde a l'aug-
mentation du moment provoqué par les effort nor-
maux agissant de maniére excentrique (effet du
2¢ ordre, effet N-A) et a la réduction relative pos-
sible de la rigidité.



D'apres |'Eurocode 8 [14] les effets du second ordre
ne doivent pas étre considérés, si les conditions sui-
vantes sont remplies a tous les étages:

_ Nioe - dy

=% T<010 %)
Vior = h

0

6  coefficient de sensibilité au déplacement relatif entre
étages

d, valeur de calcul du déplacement relatif entre étages,
déterminé comme la différence du déplacement
moyen d, en bas et en haut de 'étage considéré.
Ona:

d, =q-d, (10)

d, déplacement d’un point déterminé de la structure

en se fondant sur un calcul linéaire sur la base du

spectre de dimensionnement comme excitation

coefficient de comportement

hauteur d’étage

N,,; charges totales de gravité au niveau de I'étage consi-
déré, dans de la situation de projet séisme

V,: effort tranchant total au niveau de I'étage considéré,
dans de la situation de projet séisme

= Q

Dans le casou 0,1 < 6 <0,2, les effets du deuxiéme
ordre peuvent étre pris en compte de maniére ap-
proximative en multipliant les sollicitations du 1¢
ordre par le facteur 1/(1-6) [14]. Pour 6 > 0,2 un
calcul du deuxiéme ordre est nécessaire, tandis que
si © > 0,3 il faut remédier a la situation par une har-
monisation de la rigidité des étages entre eux.
Comme déplacement initial dans le calcul du
deuxiéme ordre, on introduira la valeur de calcul du
déplacement relatif par rapport a la fondation consé-
cutif a I'action sismique u, selon la norme SIA 261,
chiffre 16.5.5.1:

Ug = q' Uy (11)

,_l@+D

avec q 5

(11a)

ou u, désigne la composante élastique du déplace-
ment par rapport au sol, déterminée sur la base du
spectre de dimensionnement.

Outre le déplacement initial u, d'apres la formule
11, il faut considérer, selon la norme SIA 265 (2003)
chiffre 5.8.3.2, une déformation supplémentaire
sans contrainte représentée par un angle de dévia-
tion ¢ exprimé en radian de:

5 (12)
=~ 0,005 [—
) 5 5

h  hauteur de la structure resp. longueur de la barre
en [m]
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Pour les structures en barres, les treillis, les arcs et les
portiques, il faut également prendre en compte
selon la norme SIA 265 (2003), chiffre 5.8.3.2 une
courbure initiale calculée de e/l = 0,0025. Celle-ci
résulte des exigences de la norme SIA 265 (2003)
formulées au chiffre 8.2.5 pour la production de
barres comprimées en bois massif ou en lamellé
collé, ainsi que pour celle de poutres fléchies, d'arcs
ou de portiques.

Les rigidités (module élastique, module de cisaille-
ment, module de glissement des assemblages) ont
une influence marquée sur le calcul au 2¢ ordre,
mais également sur la période de vibration fonda-
mentale de la structure. En |'absence de connais-
sances plus précises, il faut partir des valeurs
moyennes des rigidités pour I'analyse structurale.
Ce point de vue est adéquat pour des ouvrages
dont les éléments porteurs principaux sont consti-
tués de plaques et de voiles. Au contraire pour les
structures en barres, les treillis, les arcs et les por-
tiques, il faut tenir compte dans la réflexion sur la
robustesse, que la vérification de la sécurité structu-
rale au 2¢ ordre doit étre menée avec des valeurs de
rigidité réduites, comme prescrit dans la norme SIA
265 (2003) au chiffre 5.8.3, c'est-a-dire en divisant
les valeurs de module d'élasticité, de module de ci-
saillement et de module de glissement des assem-
blages, par la valeur y,,/n, selon le tableau 1 de la
norme SIA 265 (2003):

E — Em,mean (13)
Ym/Mu
— Gmean (14)
Ym/Mu
K = _Ku (15)
Ym/Mu
K, = 2/3 K. (16)
E module élastique

E\y mean Vvaleur caractéristique (moyenne) du module
d’élasticité en flexion
G module de cisaillement

Grean Valeur caractéristique (moyenne) du module
de cisaillement

K module de glissement

K, module de glissement pour la vérification
de la sécurité structurale

K. module de glissement pour la vérification
de I'aptitude au service

Yu facteur de résistance

Ny facteur de conversion de la résistance ultime



3.1.4 Amortissement

L'amortissement d'une structure influence son com-
portement dynamique et de ce fait également les
valeurs de déplacements en cas de séisme. Le
spectre élastique et celui de réponse selon la norme
SIA 261 (2003) (voir figure 16) sont valables pour
un amortissement visqueux de £=0,05. Il est pos-
sible de tenir compte des valeurs qui s'en écartent
par un coefficient de correction 1 selon la formule
(261.29) de la norme SIA 261 (2003):

0,55 (17)

— >
0,5 + 10¢

3.2 Dimensionnement

Dans le cadre du dimensionnement on vérifie géné-
ralement la sécurité structurale et I'aptitude au ser-
vice [15]. L'action sismique est considérée dans les
normes de structure de la SIA comme une action
accidentelle. La vérification de la sécurité structurale
est nécessaire pour toutes les classes d'ouvrages
(CO), tandis que la vérification de I'aptitude au ser-
vice se limite a la classe CO I, pour laquelle I'apti-
tude fonctionnelle doit rester garantie aprés un
séisme. La vérification de I'aptitude au service pour
le CO I et Il est négligée dans le sens d'une simplifi-
cation, celle-ci n'étant souvent pas déterminante.
Elle est considérée satisfaite de maniére implicite par
la vérification de la sécurité structurale et par le res-
pect des mesures relatives a la conception et des
mesures constructives.

Les valeurs de calcul des effets des actions sont dé-
terminées dans la norme SIA 260 (2003) par I'équa-
tion (260.17) en ce qui concerne la sécurité structu-
rale et par I'équation (260.23) en ce qui concerne
I'aptitude au service. La vérification de I'aptitude au
service pour la situation de projet séisme ne doit pas
étre conduite avec les mémes valeurs de calcul des
effets des actions que la vérification de la sécurité
structurale, mais avec une valeur de calcul de I'ac-
tion du séisme réduite de moitié. Il faut tenir
compte dans ce cas que la réduction mentionnée
s'applique a 1,4 fois la valeur de référence, car pour
les CO Il un facteur d'importance y,= 1,4 doit étre
considéré (voir chapitre 2.4). Au total, conformé-
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Dans le spectre de dimensionnement une valeur
d'amortissement visqueux qui s'écarterait de £=0,05
est déja intégrée de maniére approximative par la
prise en compte du coefficient de comportement q.

ment a I'Eurocode 8, la période de retour des ac-
tions prise en compte dans la vérification de I'apti-
tude au service face au séisme pour les ouvrages de
la CO Il est réduite a 200 ans, en comparaison a la
période de retour de celles de la sécurité structurale,
qui elle est de 1200 ans.

La vérification de I'aptitude au service nécessite le
calcul des déplacements dus au séisme. Pour ce
faire, on trouve dans la norme SIA 261 (2003),
chiffre 16.5.5 quelques indications sur la maniére de
procéder, en particulier sur les hypothéses relatives
a la rigidité des éléments porteurs. Les limites de
service sont fixées dans la norme SIA 260 (2003),
chiffre 4.4.4.5. Les déplacements horizontaux par
étage doivent étre limités a 1/500 avec des incor-
porés a comportement fragile, et a 1/200 si leur
comportement est ductile. Il faut s'assurer par
ailleurs que I'ensemble des installations techniques
(par ex. électricité, chauffage, ventilation, climatisa-
tion) restent aptes au fonctionnement.



Figure 20:

Sollicitation horizontale en
fonction du déplacement
horizontal pour différentes
formes de structures le
long de la courbe du
spectre de dimensionne-
ment pour le méme séisme
de dimensionnement
[selon 12].

3.2.1 Concept pour le comportement de

la structure et la vérification de la sécurité
structurale

Selon la norme SIA 261 (2003) il existe globalement
deux concepts pour le dimensionnement au séisme:
le concept de comportement non ductile de la struc-
ture porteuse et celui du comportement ductile. Ce
dernier se fonde sur les derniéres connaissances de
I'ingénierie parasismique (dimensionnement en ca-
pacité). En général le concept du comportement
non ductile de la structure porteuse n'est recom-
mandé que pour les cas d'actions sismiques faibles,
lorsqu'elles ne sont pas déterminantes par rapport
au vent, c'est-a-dire pour des ouvrages légers dans
des zones a faible aléa sismique et pour des sols de
fondation favorables. Dans les autres cas, le com-
portement de la structure porteuse non ductile peut
conduire & des solutions peu économiques, et le
comportement ductile de la structure porteuse de-
vrait donc étre préféré.

Pour les ouvrages en bois, le choix du concept de
dimensionnement doit étre fait sur la base d'une
réflexion différenciée. La réduction des efforts in-
térieurs de dimensionnement par le choix du com-
portement ductile correspond a une conception, un
dimensionnement et une réalisation des assem-
blages plus colteux. Il est souvent possible par le
choix d'une structure plus légére et moins rigide de
réduire les efforts de séisme, de sorte que le dimen-
sionnement puisse étre réalisé sur la base du simple
concept de structure non ductile, sans conduire ainsi
a un accroissement des sollicitations de la structure
dues au séisme

'
[T '

[T 2
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Combinaison de la résistance et de la ductilité

Le comportement d'une structure en cas de séisme
peut étre décrit approximativement par la relation
suivante [12]:

Qualité du comportement face au séisme ~ résistance - ductilité
(18)

Outre la résistance, la ductilité est une caractéris-
tique importante du comportement au séisme des
structures. Par ductilité on entend la capacité de dé-
formation plastique caractérisée par des déforma-
tions irréversibles et une dissipation d'énergie [15].
Afin d'atteindre un comportement au séisme satis-
faisant pour un séisme de dimensionnement déter-
miné, on peut choisir une structure avec une grande
résistance et une faible ductilité, avec une faible ré-
sistance et une haute ductilité, ou une solution in-
termédiaire avec une résistance moyenne et une
ductilité moyenne (figure 20).

Le choix d'une grande ductilité, liée a une faible ré-
sistance, est indiqué lors de sollicitations de séisme
élevées et pour des structures avec une faible rigi-
dité. Cela permet de concevoir une structure répon-
dant aux exigences parasismiques sans majoration
notable des sections. Si ce n'est pas le cas, par
exemple pour de faibles sollicitations sismiques ou
lorsque le vent est déterminant, on peut retenir le
concept de faible ductilité, pour lequel un dimen-
sionnement conventionnel simple est suffisant.

(@ <Elastique>, trés haute résistance: le séisme de dimensionnement ne requiert pas de déformation plastique.
(@ Résistance moyenne: le séisme de dimensionnement requiert des déformations plastiques modérées.
(3 Basse résistance: le séisme de dimensionnement requiert des déformations plastiques importantes.

F Sollicitation horizontale
A Déplacement horizontal global



Figure 21:
Définition générale de la
ductilité [selon 12].

Figure 22:

Relation entre la ductilité

globale (u,) et locale (uy)

d'apres I'exemple d'une

console [selon 12].

1 Console

2 Moments de flexion

3 Déformation des
sections

4 Déformation de I'en-
semble de la structure

Ductilité globale et ductilité locale

Par ductilité u (figure 21) on désigne en général le
rapport (Wy,,/w,) entre la déformation totale wy,, a
la rupture et la déformation w, au début de la plas-
tification [12]. Le comportement réel du matériau
est généralement idéalisé par deux segments.

_ Wtot
B (19)

Résistance Comportement réel
JQesistance - _ ZOMPOTEMEL B _
-7 Comportement idéalisé

v

Sollicitation
Déformation
au début de
la plastification

<
<

Déformation

Il faut faire la différence entre ductilité locale et duc-
tilité globale. La ductilité globale se rapporte a la dé-
formation de I'ensemble de la structure. Elle sert de
base a la détermination du coefficient de comporte-
ment q. Afin d'obtenir une ductilité globale ou du
systéme p, importante, on doit assurer une grande
ductilité locale ou des sections u, (ductilité en rota-
tion, ductilité en cintrage, ductilité en allongement
et au gauchissement, des éléments de la structure et
des assemblages). La figure 22 montre sur I'exemple
d'une console, la différence entre la ductilité locale
et globale. La ductilité globale u, (figure 22, n° 4)
caractérise le rapport entre les déplacements hori-
zontaux 4, et 4, au sommet de I'élément, et com-
prend les déformations de I'ensemble de la structure.
La ductilité locale ug (figure 22, n® 3) correspond au
rapport des déformations des sections ¢, et ¢,.

_d)u _Au
Ho =5~ > Ha =7 (20)
y y

v
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Figure 23:

Mécanisme plastique

d'un portique sous I'action
d'un séisme: mécanisme
des poteaux inadapté
(droite) et mécanisme des
traverses mieux adapté
(gauche) [d'apres 12].

3.2.2 Dimensionnement avec le concept du com-
portement non ductile de la structure

Dans le concept du comportement non ductile, le
dimensionnement face au séisme a lieu de maniere
conventionnelle comme pour les charges de gravité
ou de vent. Il n'y a pas de régles de dimensionne-
ment particulieres hormis les régles constructives ou
relatives a la conception du tableau 27 de la norme
SIA 261 (2003) qui doivent étre observées. Les me-
sures & prendre dépendent de la classe d'ouvrage
(CO) et de la zone d'aléa sismique ou se situe le
batiment. Lors du choix d'un comportement non
ductile de la structure, il faut tenir compte du fait
que seule une trés faible déformation plastique et
dissipation d'énergie de la structure peut étre at-
teinte sous une sollicitation cyclique. Apres le dé-
passement de la limite élastique, la structure peut se
rompre de maniére fragile. Le coefficient de com-
portement g doit donc étre choisi de maniére pru-
dente. Pour des structures en bois sans ou avec une
faible ductilité (type de structure A), le coefficient de
comportement défini dans le tableau 10 de la
norme SIA 265 (2003) vaut g=1,5 et prend en
compte avant tout la surrésistance. Par surrésis-
tance, on désigne la capacité effective de I'élément
de construction qui est supérieure a la résistance
disponible selon le calcul de dimensionnement.

Lors du choix du comportement non ductile de la
structure pour le dimensionnement au séisme d'ou-
vrages en bois, touts les éléments de construction et
leurs assemblages doivent étre congus de telle sorte
qu'ils ne connaissent pas de défaillance sous I'action
du séisme. Les éléments de constructions doivent
étre assurées contre le déplacement lors de I'inver-
sion des efforts.

3.2.3 Dimensionnement selon un concept de
comportement ductile de la structure

Dans le concept du comportement ductile de la

structure, le dimensionnement a lieu selon la mé-

thode du dimensionnement en capacité [12]. Sous

ce terme on entend principalement le choix d'un

mécanisme plastique adapté (figure 23) et le par-

0;K0;

6;

6:
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tage de la structure porteuse en secteur qui restent
élastiques et en d'autres qui ont la capacité de se
plastifier. Ces derniers doivent étre définis et réali-
sés, de maniére a ce qu'un mécanisme plastique
adéquat puisse se former sous I'action sismique. Les
zones plastiques doivent étre congues constructive-
ment pour une aptitude a la déformation et a la dis-
sipation d'énergie sous charges cycliques, et les
autres secteurs de la structure doivent étre protégés
d'une rupture fragile prématurée lorsque les zones
plastiques développent leur surrésistance [12].

Si une déformation de la structure supérieure aux
attentes se produit, il ne se forme pas de nouvelles
zones ductiles, mais au contraire les zones déja plas-
tifiées se déforment un peu plus. Les zones plas-
tiques limitent ainsi la sollicitation de la structure et
il est ainsi assuré que les éléments de la structure au
comportement élastique et fragile, ne soient pas
sursollicités. Ceci peut étre illustré par la chaine
présentée a la figure 24 [19]. Un maillon ductile de
capacité effective R, protége les autres maillons
au comportement fragile de résistance minimum
garantie R, ;, si la condition R, .- < Ry s, €5t respec-
tée.

Le maillon ductile de la chaine a la plus petite résis-
tance mais la plus grande capacité de déformation
de tous les autres maillons de la chaine, ce qui
implique que la force dans les maillons fragiles reste
limitée a R, < R, pour une déformation fixe
dans le domaine de la capacité de déformation du
maillon ductile. La capacité porteuse du maillon
ductile est donc déterminante pour celle de I'en-
semble du systéme. La déformation plastique de la
chaine correspond a celles des maillons singuliers
ductiles. Pour évaluer la ductilité de I'ensemble, la
déformation des maillons ductiles est rapportée a
la déformation élastique totale de la chaine selon
la formule 21.

_nA; 4+ A,

_ (21)
nA; + A

Ha



Figure 24:

Principe de limitation des
sollicitations grace aux élé-
ments ductiles [selon 19].

Le rapport p, est plus petit que la ductilité d'un
maillon ductile singulier selon la formule 22.

-3 (22)

Ha,
En posant I'hypothése que (A;=Aj=A)=A; et
A,=9A), on obtient pour une chaine formée de huit
maillon fragiles et un maillon ductile une ductilité
globale de u,=17A;/9A;=1,9.

Une chaine composée de maillons fragiles peut
donc, grace a un maillon ductile dimensionné en ca-
pacité, étre convertie en une chaine ductile.
Appliqué a la construction en bois, ce principe signi-
fie qu'il est suffisant de concevoir les assemblages
mécaniques en tant que zones ductiles selon le di-
mensionnement en capacité, pour atteindre un sys-
téme global ductile.

Les regles spécifiques a la construction en bois cor-
respondantes se trouvent dans la norme SIA 265
(2003). Ces régles sont reprises de I'Eurocode 8,
simplifiées pour une sismicité faible a moyenne, et
intégrées aux autres régles de dimensionnement de
cette norme. Le dimensionnement au séisme selon
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la norme SIA 265 (2003) correspond en quelque
sorte a une version simplifiée du dimensionnement
en capacité. La capacité effective des zones plas-
tiques et les mécanismes effectifs se développant en
cas de séisme, ne peuvent étre que difficilement
prévus dans les structures en bois, a cause de la
dispersion des caractéristiques du matériau et des
assemblages. La dissipation d'énergie ne se référe
donc pas a un mécanisme particulier, mais au
contraire a I'ensemble des zones ductiles disponibles
au sein de la structure.

L'avantage d'un comportement ductile de la struc-
ture consiste en un coefficient de comportement q
notablement plus élevé, qui peut étre pris en
compte pour la réduction des actions élastiques du
séisme (figure 16). Le coefficient de comportement
q a été déterminé par des essais et des calculs non li-
néaires en tenant compte des ductilités locales et
globales de différents types de structures. Pour les
ouvrages en bois qui doivent étre dimensionnés
selon le principe du comportement ductile, les va-
leurs g valent selon la norme SIA 265 (2003) tableau
10, suivant la ductilité de la structure g =2,0 (ducti-

Rt,min Ry,eff Rt,min
—
F h YO C 5 5¢ qF
fragile ductile fragile
2 F A 3 F A 4 FA
R Ay Ay A'=n-A;+4,
t,min
Ry,erf Ry,err
L » > >
4, A 94, A, A nd+4; A

1 La chaine présentée se compose de huit maillons
fragiles, chacun de résistance R, ,;, et d'un maillon
ductile de résistance R,

2 Le comportement charge déformation et valable
pour chacun des n maillons fragiles

3 Le diagramme illustre le comportement charge
déformation d'un maillon ductile

4 Le comportement charge déformation de la chaine
découle de la somme des n maillons fragiles et du
maillon ductile



Figure 25:

Ductilité: coefficient de
comportement et classifi-
cation selon norme SIA
265 (2003). Pour les com-
portements qui sont diffé-
rents dans les deux direc-
tions principales du plan, il
est admis de considérer
des coefficients de com-
portement qui dépendent
de la direction considérée.

lité modérée, type de structure B), g=2,5 (ductilité
moyenne, type de structure C), g=3,0 (bonne duc-
tilité, type de structure D). Des valeurs encore plus
élevées de g pour des ouvrages en bois sont pos-
sibles selon certaines études expérimentales (par ex.
[20]) dont l'application pratique est cependant
contestée. En regard de la sismicité faible a
moyenne de la Suisse, qui ne nécessite pas de va-
leurs q élevées, celles-ci ont été fixées de maniére
prudente par la commission SIA responsable. Ce
choix tient compte également des regles de dimen-
sionnement fortement simplifiées dans la norme SIA
265 (2003) par rapport au dimensionnement en ca-
pacité. Par ailleurs, en comparaison a |'Eurocode 8
(2004) [14], les regles pour I'élaboration des zones
ductiles ont été généralisées, et le facteur 0,8 pour
la réduction du coefficient g s'appliquant aux bati-
ments irréguliers en plan ou en élévation ne doit pas

24 Batiments en bois parasismiques
de plusieurs étages

étre introduit en supplément. Le tableau 10 de la
norme SIA 265 (2003) donne par exemple la classi-
fication possible des structures dans les types A a D
(figure 25).

Pour un comportement ductile, les sollicitations de
séisme sur une structure en bois peuvent étre ainsi
réduites jusqu'a 50% en comparaison aux valeurs
correspondantes pour un comportement non duc-
tile. Pour ce faire, on doit s'assurer d'une ductilité
suffisante de la structure qui doit étre dimensionnée
en conséquence.

Pour les actions de séisme verticales, le coefficient
de comportement vaut g=1,5, indépendamment
du type de structure et de son comportement
(norme SIA 261 (2003), chiffre 16.2.4.2).

Type |Ductilité Coefficient de Classification en fonction Exemples de classification "
comportement q de I'efficacité, du nombre
et de la distribution des
zones d'assemblages ductiles
A faible 1.5 Toutes les structures e arcs
non classées en B, C ou D . ,
e portiques avec angles collés
e ouvrages avec un encastrement rigide des poteaux
dans les fondations
e ouvrages avec des parois de contreventement pour le transfert
des charges horizontales sans assemblages mécaniques
B modérée 2,0 Ouvrages avec quelques zones | ® ouvrages avec peu de zones ductiles mais par contre efficaces
d'assemblages ductiles R . - N
e structures a un étage avec des liaisons semi-rigides avec
les fondations
C moyenne 2,5 Ouvrages avec plusieurs zones | portiques ou colombages avec des liaisons semi-rigides
d'assemblages tres efficaces du (les raccords aux fondations peuvent étre semi-rigides
; point de vue de la ductilité ou articulés)
e portiques ou structures triangulées avec des assemblages
mécaniques dans les nceuds des portiques ou des triangulations
o structures constituées d'éléments de parois avec revétement
collé, liaisons mécaniques entre éléments
e construction hybride avec structures en cadres porteurs et
remplissage non porteur
D bonne 3,0 Ouvrages avec de nombreuses | e structures en parois porteuses:
zones d'assemblages bien ) e
L . ) ) o lambrissage avec cadres liés mécaniquement
réparties et trés efficaces du point
de vue de la ductilité o éléments de parois liés mécaniquement entre eux
o assemblages mécaniques d'un degré de ductilité D, > 3
selon le chiffre 6.1.2 de la norme SIA 265 (2003), ou figure 28

1) Le comportement lors du transfert vertical des charges horizontales est déterminant pour la classification. Dans ce cas, la constitution des diaphragmes horizontaux n'est pas prise en compte.



Figure 26:

Efforts intérieurs détermi-
nants M;* et V,;* pour le
dimensionnement des
zones ductiles et non
ductiles des structures en
bois sur I'exemple de la
barre de substitution de
la figure 19.

Afin que la plastification cyclique puisse avoir lieu
dans les zones de la structure prévues a cet effet
(zones d'assemblages), les autres parties de la struc-
ture doivent posséder, selon la norme SIA 265
(2003) chiffre 4.6.1, une résistance suffisamment
plus élevée, c'est-a-dire qu'elles soient en général
surdimensionnées de 20%. Ceci est particuliére-
ment important pour les fondations, pour les an-
crages et autres liaisons non ductiles aux parties
d'ouvrage massives, et pour les liaisons entre les
diaphragmes de planchers et les parois reprenant les
charges horizontales.

«Surdimensionner (M4*) ne signifie pas dans ce cas
un dimensionnement pour 1,2 fois la valeur de cal-
cul des effets des actions (les efforts intérieurs) M,
résultant de la situation de projet séisme, mais au
contraire pour 1,2 fois la valeur de la résistance My,
des zones de liaison plastifiables, c'est-a-dire celles
des assemblages (figure 26):

M} =12 Mg, (23)
M
Mgy ZM resp. Mgy = Yu ‘M, (24)
N~ Nw Nmod

Yy facteur de résistance

1, facteur tenant compte de la durée d’application
de I'action

1, facteur de réduction tenant compte de l'influence
de 'humidité du bois

nu facteur de conversion de la résistance ultime (condi-
tions de conversion valables aussi pour des éléments
de construction ou des assemblages)

Nmoa facteur tenant compte de I'influence de la durée de
sollicitation ainsi que de la teneur en eau lors du di-
mensionnement de parties d’ouvrage en matériaux
dérivés du bois selon norme SIA 265/1 (2009)

1 2 3

21|22 23| Z4 1
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Afin que les parties de construction contigués aux
zones de plastification aient une résistance a I'effort
tranchant V;* suffisante, elles doivent également
étre «surdimensionnées>. Le degré de surdimension-
nement se référe a la résistance effective en flexion
My, des zones plastifiables et peut étre estimé selon
I'approche suivante (norme SIA 262 (2003) [21],
chiffre 4.3.9.4.4) qui outre la surrésistance tient
compte également des possibles modes de vibration
propre d'ordre supérieur (facteur de majoration k)
en fonction du nombre d'étages:

M;*
My

Vd+ = .K.Vd (25)

En fonction du nombre d'étage n le facteur k s'éléve

a:

n
pourn<5: k=09 +—

10 (26)

pourn>5: k =1,5 (27)
Le rapport Yy, /1y pour le dimensionnement de par-
ties d'ouvrage et d'assemblages selon la norme SIA
265 (2003) se trouve dans celle-ci au tableau 1. Les
parties d'ouvrage en matériaux dérivés du bois et
les assemblages de ces matériaux entre eux, au bois
massif ou au lamellé collé, seront dimensionnés
selon la norme SIA 265/1 (2009) [36], ou sont fixés
les facteurs de résistance au tableau 13 (voir aussi
[37D.

Pour la vérification de la sécurité structurale pour la
situation de projet accidentelle séisme, les mémes
valeurs Y, doivent étre introduites que pour les
situations de projet durables et transitoires. L'aug-
mentation de la résistance pour la situation de pro-
jet accidentelle séisme est déja couverte par le coef-
ficient de comportement q [9], qui prend en compte
la surrésistance des matériaux.

1

E Formule 25-27
'

1,75

2,25

1 Batiment multiétage en bois avec sous-sol, terrain de fondation, charges des étages
et altitudes des étages au dessus de I'horizon d'encastrement (ligne traitillée)

2 Modeéle de I'oscillateur multiple encastré dans I'horizon
3 Répartition de la force de remplacement

4 Efforts intérieurs M, et M

5 Efforts intérieurs V; und V,;*



3.2.4 Conditions pour la vérification de la sécu-
rité structurale d'ouvrages en bois selon le
concept du comportement ductile de la
structure porteuse [13]

Dans les structures en bois, seuls en général les as-
semblages mécaniques présentent un comporte-
ment ductile. Les éléments porteurs en bois eux-
mémes, ainsi que les collages, sont toujours a
considérer comme non ductiles. Lors de la concep-
tion de zones ductiles, il faut veiller a ce que les
déformations plastiques, les instabilités locales ainsi
que des phénomenes liés a I'inversion des efforts ne
compromettent pas la stabilité d'ensemble de la
structure (norme SIA 265 (2003), chiffre 4.6.1.4).
Afin de garantir une robustesse suffisante (voir cha-
pitre 4.1.2), il faut selon la norme 265 (2003),
chiffre 4.6.3.1 concevoir les ancrages et autres liai-
sons non ductiles aux parties d'ouvrage massives
ainsi que les liaisons entre les diaphragmes de plan-
chers et les parois reprenant les charges horizon-
tales, de maniére a ce que leur résistance atteigne
au moins 1,2 fois celle des zones ductiles. Les parties
de construction et les assemblages sollicités en com-
pression doivent en outre étre congus d'une ma-
niére telle qu'ils ne cédent pas sous I'action du
séisme et que leur assise soit assurée en cas d'inver-
sion des efforts. Une ductilité suffisante ne peut par
ailleurs étre atteinte, que si une fissuration prématu-
rée n'apparait pas dans les zones des assemblages.
Dans ce cadre, il faut porter une attention particu-
liere aux constructions de type portique et plus gé-
néralement aux assemblages sollicités en flexion,
car dans ces cas, des efforts de cisaillement et de
traction perpendiculaire importants peuvent appa-
raitre et conduire a une rupture fragile.

La ductilité exigée selon la norme SIA 265 (2003),

tableau 10 peut étre atteinte avec des moyens d'as-

semblages métalliques en forme de tiges chargés
perpendiculairement a leur axe, si les conditions re-
latives aux épaisseurs des bois et aux écartements

figurant dans la norme SIA 265 (2003), tableau 11

sont respectées. Lors de sollicitations cycliques, il y a

un risque que les parties d'assemblage se déplacent

les unes par rapport aux autres, ce qui doit étre évité
par exemple en disposant des boulons ajustés dans
les liaison bois—bois & I'aide de broches, et dans les
liaisons clouées ou visées, par I'augmentation des
profondeurs de pénétration, resp. de vissage. En
principe, on préférera par ailleurs la mise en ceuvre
de clous striés ou torsadés a celle de clous lisses.

Ceux-ci peuvent étre mis en ceuvre selon la norme

SIA 265 (2003) uniquement pour la liaison entre les

revétements d'ossature et les montants/traverses. Il

est alors possible, sans vérification particuliere, de

considérer les parois revétues comme étant ductiles

a condition que le diameétre des moyens d'assem-
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blage n'excéde pas 3 mm, que ceux-ci possedent
une certaine ductilité minimale (voir chapitre 3.2.6),
et que I'épaisseur du revétement atteigne au moins
4 fois leur diamétre. La ductilité de parois ne répon-
dant pas a ces criteres doit étre vérifiée dans le dé-
tail.

3.2.5 Détermination des résistances
et des rigidités

Il est proverbial que la résistance et la rigidité du bois
et des liaisons, dans la construction en bois, sont dé-
pendantes de la durée de I'action. Les valeurs carac-
téristiques des résistances et des rigidités sont de ce
fait déterminées lors des essais normalisés avec une
durée de I'action de 300 + 120 s [22, 23]. La durée
des secousses sismiques est notablement plus
faibles. Selon la norme SIA 265 (2003), chiffre 2.2.6
[13], la valeur de calcul de la résistance f; de parties
de construction en bois massif, en bois lamellé collé
ou en matériau dérivé du bois a base de bois massif
peut étre, face aux actions sismiques, augmentée
par le facteur n,=1,4. Ceci est également valable
pour la valeur de calcul de la résistance des assem-
blages R;. Lors du dimensionnement de parties
d'ouvrage en matériaux dérivés du bois, I'action
accidentelle sismique peut étre attribuée a la classe
de durée de sollicitation (KLED) «<trés courte> (voir
norme SIA 265/1 (2009), tableau 15).

Les vérifications de I'aptitude au service sont
conduites sur la base des valeurs moyennes des
modules d'élasticité et de cisaillement. Pour les
classes d’"humidité 2 et 3, les facteurs de réduction
n,, tenant compte de l'influence de I'humidité du
bois selon le tableau 4 de la norme SIA 265 (2003)
doivent étre introduits, respectivement les valeurs
Nmoa COrrespondantes selon la norme SIA 265/1
(2009), tableau 16, lors du dimensionnement de
parties d'ouvrage en matériaux dérivés du bois.
Lorsque les déformations doivent étre prises en
compte dans la vérification de la sécurité structu-
rale, par exemple lors de la vérification du 2¢ ordre,
il faut selon la norme SIA 265 (2003), chiffre
5.8.3.2, introduire des paramétres de rigidité réduits
(modules E, G et K) (voir 3.1.3). Néanmoins pour la
vérification au séisme, la valeur moyenne des para-
meétres de rigidité est utilisée également lors du
choix du concept d'un comportement ductile de la
structure porteuse, car selon la norme 261 (2003),
chiffre 16.5.1, les effets du séisme doivent étre dé-
terminés sur la base d'un modéle de calcul linéaire
élastique. L'hypothese d'une rigidité supérieure est
du coté de la sécurité en ce qui concerne les forces
résultantes, car les valeurs de calcul des actions sis-
miques sont dans ce cas plus élevées (valeur du pla-
teau, plutdt que celle de la portion décroissante du
spectre de dimensionnement, voir figure 16).



Figure 27:
Comportement charge—
déformation de différents
assemblages.

1 Le comportement
charge-déformation
d'assemblages se
différencie selon leur
conception (mode 1, 2,
3) [selon 30, 31].

2 Mode 1: rupture fragile
du bois dans une barre
tendue

3 Mode 3: rupture ductile
d'une liaison bois métal
a I'aide de broches

Figure 28: F A
Module de glissement et
indice de ductilité des as-  F,
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3.2.6 Indice de ductilité et module de glissement
des assemblages

Le comportement charge-déformation d'assem-
blages sous charges uniformément croissantes ou
cycliques est en général déterminé par des essais
normalisés, par ex. selon [24, 25]. Ce procédé est
particulierement indiqué lorsque des données font
défaut dans les normes de dimensionnement, ou
lorsque des combinaisons de matériaux de revéte-
ment et de moyens d'assemblage doivent étre éva-
luées. A la figure 27 les cas limites de rupture fragile
et ductile sont mis en parallele, sur la base d'un
exemple de liaison bois—-métal par broches.

La norme SIA 265 (2003) n'exige pas de vérification
explicite de la ductilité, mais pose uniquement cer-
taines exigences aux zones ductiles (chiffre 4.6.2).
Toutefois, lorsqu'il s'agit de répartir une structure
dans les classes de ductilité du tableau 10 de la
norme SIA 265 (2003) (voir figure 25), il faut éva-
luer si les zones ductiles prévues sont normalement
ductiles ou si elles sont trés efficaces du point de vue
de la ductilité. Cette évaluation peut avoir lieu par
ex. sur la base de l'indice de ductilité d'un assem-
blage. Celui-ci est défini, par ex. selon la figure 26
de la norme SIA 265 (2003), de la maniére suivante
(voir figure 28 et formules 28, 29):

semblages [selon 13]. % . VO’gF“
F, wy,
Dy =" (28)
tg(B) =1/6 - tg(a) Wy
0,4F, K
Kser - (29)
Wy
> w
Wy,

Figue 29: Fo4 F A
Rigidités des assem-
blages au niveau des .
charges de service et au "
niveau de la rupture
ainsi que rigidité réduite
pour la prise en compte % K, =arc tg(ay)
du jeu des assembalges \
[selon 13]. Ay

Z

oy R ‘/'/ Aser,red Ay, red R
w,@ jeu d'assemblage w,p



Figure 30:
Indice de ductilité d'assem-
blages en bois [selon 13].

L'indice de ductilité d'assemblages usuels peut étre
tiré du tableau 16 de la norme SIA 265 (2003) (voir
figure 30).

En ce qui concerne les rigidités des assemblages, le
module de glissement K, est en réalité déterminant
pour I'état limite ultime dans le concept du compor-
tement ductile de la structure. Celui-ci peut étre dé-
terminé soit expérimentalement soit a partir du mo-
dule de glissement au niveau des charges de service
K. a I'aide de la formule approximative K,=2/3
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K. [26]. Dans le cadre du dimensionnement au
séisme, on utilise néanmoins, de maniére analogue
aux rigidités des parties de construction (voir cha-
pitre 3.2.5) le module de glissement K, (voir figure
28), ce qui signifie que la période de vibration et
les effets des actions sont déterminés selon un mo-
dele élastique linéaire avec I'hypothése de rigidités
moyennes. Le jeu des assemblages peut étre pris en
compte par une rigidité des assemblages réduite
Kier req (figure 29).

Indice de ductilité D; | Mode d'assemblage

D,=1..2

* Anneaux
e Crampons simples ou doubles

¢ Assemblages collés

e Joints bois sur bois et bois au contact d'autres matériaux

* Assemblages cisaillés avec des connecteurs en forme d'aiguilles et des épaisseurs de bois
inférieures a celles du tableau 19 de la norme SIA 265 (2003)

e Clous, vis et tiges encollées sollicités a I'arrachement

e Connecteurs métalliques a plaque emboutie

(2003)

e Assemblages cisaillés avec des connecteurs en forme d'aiguilles avec des épaisseurs de bois
selon le tableau 19 de la norme SIA 265 (2003)

* Assemblages cloués avec une pénétration s >8d "

e Assemblages agrafés avec des épaisseurs de bois selon le chiffre 6.6.1 de la norme SIA 265

* Assemblages vissés avec une pénétration s > 8 d

Si les épaisseurs minimales de bois des assemblages cloués prépercés selon le tableau 28 de la norme SIA 265 (2003) ne sont pas respectées, I'indice de ducti-

lité devra étre D, < 3.

3.3  Forces d'ancrage des éléments non porteurs

Les éléments de construction non porteurs peuvent,
en cas de rupture, mettre en danger les personnes,
endommager la structure ou compromettre le fonc-
tionnement d'installations techniques importantes.
De tels éléments et leurs assemblages, fixations et
ancrages doivent étre inclus dans le dimensionne-
ment sismique. Pour ce faire leur altitude et leur
sensibilité aux phénomenes de résonance sont im-
portants.

La norme SIA 261 (2003) donne au chiffre 16.7 une
approche correspondante pour la détermination de
la force horizontale due a l'action du séisme F,,
agissant dans la direction la plus défavorable au
centre de gravité des éléments non porteurs.

_ 2Y£a4qSGa (1 + 24 /h)
¢ QQa(1+(1_Ta/T1)2)

(30)

ou G, T, et z, correspondent au poids propre, a la
fréquence propre et a l'altitude de I'élément non
porteur par rapport a I'horizon d'encastrement. T;
est la période de vibration propre de I'ouvrage dans
la direction déterminante et h la hauteur de I'ou-
vrage. ay, est la valeur de calcul de I'accélération du

sol, g I'accélération de la gravité, y; le facteur d'im-
portance, S un des facteur dépendant de la classe
du sol de fondation pour la détermination du
spectre de réponse (SIA 261 (2003), tableau 25), et
q. le coefficient de comportement s'appliquant aux
éléments non porteurs. Celui-ci s'éleve a g,=2,0
pour les éléments non porteurs significatifs dans la
construction en bois (parois de séparation, facades,
installations  techniques, éléments  encastrés,
meubles lourds et étagéres) (SIA 261 (2003), ta-
bleau 29). Pour le calcul de la période de vibration
fondamentale des éléments non porteurs T,, la mé-
thode de Rayleigh est recommandée. Lorsque I'on
souhaite renoncer au calcul de la période de vibra-
tion fondamentale, il faut considérer le cas le plus
défavorable avec T, = T, c'est-a-dire qu'il y a réso-
nance entre les éléments porteurs et non porteurs.
Pour des agres fixés au plafond d'une salle de sport
(CO 1) sur un sol de fondation de type C en zone
d'aléa sismique Z1 par exemple, la force horizontale
résultante F, peut, dans un cas défavorable, at-
teindre le 17% du poids des agrés. L'ancrage des
agres doit donc étre congu pour reprendre la force
F, en traction et compression dans les deux direc-
tions horizontales.



3.4  Joints et distances entre les batiments

Figure 31:

Comparaison des écarte-
ments nécessaires entre
deux batiments en bois de
classe d'ouvrage CO | pour
deux emplacements ex-
trémes en ce qui concerne
la zone sismique et la
classe de sol de fondation.

Une collision entre les batiments ou les parties d'ou-
vrage lors d'un séisme peut avoir des conséquences
catastrophiques, allant jusqu'a I'effondrement selon
les circonstances. Il faut donc prévoir des distances
resp. des joints suffisants. Le déplacement horizon-
tal di au séisme (SIA 261 (2003), chiffre 16.5.5) est
déterminant pour le dimensionnement de ces joints,
dont la valeur minimale sera de 40 mm (chiffre
16.6.1). Dans le cas contraire selon le chiffre 16.6.2
de la norme SIA 261 (2003), il faut s'assurer qu'un
choc entre des éléments ou des batiments oscillant
chacun pour eux-mémes ne compromette pas la sé-
curité structurale (par ex. liaison, poteau soumis au
risque du flambage, etc.).

Le calcul des déformations a lieu selon le chiffre
16.5.5 de la norme SIA 261 (2003). Lors de la dé-
termination de la valeur du déplacement relatif par
rapport aux fondations uy, la part non élastique doit
également étre considérée.
Ug = q * Uy (31)
Le déplacement u,, représente la part élastique du
déplacement total. Celui-ci est déterminé sur la base
du spectre de dimensionnement (SIA 261 (2003),
chiffre 16.2.4). Sa multiplication par le coefficient de
comportement q donne le déplacement total y
compris la part non élastique. Il se référe au principe
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d'un déplacement maximal équivalent d'un oscilla-
teur simple linéaire élastique et d'un oscillateur
simple linéaire élastoplastique [12].

La figure 31 présente une comparaison entre deux
batiments de la CO | dans des zones d'aléa sismique
et de classe de sol de fondation situées aux ex-
trémes. Le déplacement relatif a été calculé dans ce
cas par la méthode présentée dans [27], en partant
de I'hypothése que les deux batiments voisins oscil-
lent de maniére asynchrone, que la masse équiva-
lente de I'oscillateur simple doit étre prise, pour un
immeuble multiétage, a 2/3 de sa hauteur totale et
que le déplacement du sommet du batiment est
égal a 1,5 fois celui de I'oscillateur simple.

La comparaison montre que I'écartement nécessaire
entre les deux batiments de la CO | voisins va de
quelques millimetres (cas 1) jusqu'a 650 mm au
maximum (cas 2).

Période de vibration | Cas 1: zone sismique Z1, classe de sol Cas 2: zone sismique Z3b, classe de sol
fondamentale de fondation A de fondation D
Déplacement du Ecartement Déplacement du Ecartement nécessaire
sommet du batiment | nécessaire sommet du batiment
T=0,5s 11 mm 23 mm 50 mm 100 mm
T=1s 23 mm 45 mm 160 mm 330 mm
T=>2s 45 mm 91 mm 330 mm 650 mm




4 Conception parasismique

Figure 32:

Selon les zones sismiques
et les classes du sol de fon-
dation les grands porte-
a-faux doivent faire I'objet
d'une étude particuliéere,
méme pour les maisons
individuelles.

Figure 33:
Les batiments avec

rez-de-chaussée ouverts
doivent faire I'objet d'une
étude sismique spéciale.

L'objectif de la conception parasismique est d'éviter
les points faibles conceptuels et constructifs. Le
respect des principes de base relatifs maintient le
comportement vibratoire d'un batiment lors d'un
séisme dans une plage limitée et réduit les écarts
entre le modéle de calcul et le comportement réel de
la structure porteuse. Le comportement lors d'un
tremblement de terre peut étre ainsi modélisé de
maniére fiable.

On ne peut prédire avec streté la force d'un séisme,
mais on peut supposer qu'un ouvrage congu selon
des principes parasismiques aura un comportement
acceptable, méme si 'intensité du tremblement de
terre dépasse celle prévue dans le dimensionne-
ment. En Suisse, avec la sismicité faible a moyenne
du pays, la différence peut étre importante entre le
séisme de dimensionnement et la puissance maxi-
male possible d'un tremblement de terre. C'est
pourquoi il est particuliérement recommandable de
respecter dans tous les cas les principes d'une
conception parasismique.

4.1 Principes de la conception parasismique

Les principes de conception parasismique spéci-
fiques aux constructions en bois s'appuient sur [28,
29] et sur la norme SIA 261 (2003).

4.1.1 Etroite collaboration entre architecte

et ingénieur

Les défauts et manquements dans la conception
ne peuvent étre compensés par les calculs et le di-
mensionnement de l'ingénieur, aussi sophistiqués
soient-ils. C'est pourquoi architecte et ingénieur
doivent concevoir ensemble I'ouvrage et, déja dans
la phase initiale du projet, veiller a une conception
parasismique du tout; la conception constructive et
le choix des matériaux des éléments porteurs et non
porteurs doivent aussi étre déterminés en tenant
compte des séismes.

4.1.2 Choisir des structures porteuses construc-
tivement simples, ductiles et robustes

Par simplicité de la structure porteuse, on entend
I'existence de cheminement simples et directs pour
la transmission des forces sismiques jusqu’aux fon-
dations. La modélisation, le calcul, le dimensionne-
ment et la mise au point constructive de structures
porteuses simples sont grevées de peu d'incerti-
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L'observation des principes les plus importants de la
conception parasismique des structures porteuses
tels que simplicité, régularité et redondance (alter-
native de reprise des forces par des systémes por-
teurs travaillant en paralléle) donnent comme résul-
tat un ouvrage robuste avec un faible niveau de
dommages en cas de séisme.

En fonction de la zone sismique et de la classe du sol
de fondation, le séisme peut déja étre déterminant
pour le dimensionnement de constructions relative-
ment basses (figure 32). Des ouvrages avec un rez-
de-chaussée constitué d'espaces peu cloisonnés
(figure 33) stabilisés a ce niveau par un contreven-
tement constitué d'un faible nombre d'éléments
élancés ou de croix de Saint-André en acier peuvent
étre problématiques si les étages supérieurs forment
un ensemble rigide ou si ceux-ci présentent des
porte-a-faux de grande taille.

tudes. Elles sont ainsi plus faciles a calculer et le dan-
ger de sollicitations locales exagérées est réduit.

Les constructions en bois de plusieurs étages sont
constituées de nombreux éléments reliés entre eux
de fagon plus ou moins rigide. Les constructions en
bois massif en panneaux multicouches de grande
surface sont plus rigides et disposent de moins de
zones potentiellement ductiles que les constructions
a ossature bois. Le comportement porteur et de dé-
formation des différents éléments en bois et de leurs
liaisons doit étre harmonisé afin que I'ensemble du
systéme se comporte de maniére optimale en cas de
séisme.

Le comportement charge-déformation d'une struc-
ture porteuse dépend d'une part des caractéris-
tiques des éléments en bois (panneaux dérivés du
bois, pieces massives, cadres, structures triangulées,
etc.) et d'autre part des assemblages reliant ces élé-
ments. Alors que le comportement a la rupture des
pieces de bois usuelles est fragile, celui des assem-
blages correctement congus sur le plan constructif
peut étre ductile. Afin que I'ensemble de la structure
porteuse en bois ait un comportement ductile, la ré-
sistance des assemblages et des éléments en bois
doit étre harmonisée de telle sorte que, sous I'effet



Figure 34:

Formes de batiments opti-
misées en plan et disposi-
tions des évidements dans
les éléments de planchers.
en haut: conception

a éviter

en bas: conception

a privilégier

d'un séisme, les assemblages plastifient avant la
ruine fragile de I'un des autres éléments (voir cha-
pitre 3.2.3).

Une structure porteuse robuste se distingue par le
fait que des dégats ou des ruptures partielles restent
dans une limite acceptable en proportion de I'am-
pleur de ce qui les a causés. Les systémes redon-
dants et ductiles, par exemple, présentent un com-
portement robuste. Il peut en étre tenu compte
dans le concept d'une structure porteuse dans le-
quel on évite que la rupture d'un élément porteur
entraine une réaction en chaine due a la surcharge
des éléments voisins. Si par exemple, tous les élé-
ments porteurs sont congus avec le méme niveau de
défaillance, I'ensemble du systeme collapse parce
que les autres éléments sont immédiatement sur-
chargés. La robustesse signifie que la défaillance
d'un élément de la structure porteuse n'entraine pas
directement celle d'un autre. La robustesse consiste
aussi, par exemple, dans le fait que, lors de la dé-
faillance d'un contreventement rigide, les autres
contreventements plus flexibles conservent une ré-
serve de résistance ultime suffisante pour éviter la
ruine de I'ensemble.
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4.1.3 Régularité de la structure porteuse en plan
Un bon comportement aux séismes peut étre atteint
par une conception en plan réguliére et compacte
du batiment et par une organisation symétrique des
éléments dans les deux directions orthogonales
(figure 34). Selon la norme SIA 261 (2003), un bati-
ment est régulier en plan lorsque les exigences du
chiffre 16.5.1.3 sont remplies:

e La construction est approximativement symé-
trique en plan par rapport aux deux directions
orthogonales en ce qui concerne la rigidité hori-
zontale et la répartition des masses.

e La forme de la construction vue en plan est
compacte. Les dimensions totales des angles
saillants ou des évidements ne dépassent pas
25% de la dimension en plan extérieure de la
construction dans la direction considérée.

e Larigidité des planchers dans leur plan est
grande en comparaison de la rigidité horizontale
des éléments porteurs de construction verticaux.
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Figure 35:

Dispositions possibles des

éléments de contrevente-

ment dans les construc-
tions en bois de plusieurs
niveaux:

1 Cage d'escalier massive:
la cage d'escalier béton-
née sert de contrevente-
ment.

2 Cage d'escalier massive:
la cage d'escalier béton-
née assure le contreven-
tement principal.
D'éventuels moments
de torsion peuvent étre
compensés par plusieurs
parois porteuses en bois
rigides.

3 Cage d'escalier <flexible»
(par ex. construction en
acier non rigide): le
contreventement est
assuré par la construc-
tion en bois, éventuelle-
ment en liaison avec la
cage d'escalier lexible>.

4 Cage d'escalier externe,
acces par des passe-
relles: le contrevente-
ment est assuré unique-
ment par la construction
en bois.
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4.1.4 Centre de rigidité le plus pres possible

du centre de masse
En plan, tout batiment possede un centre de masse
M (le «centre de gravité> de toutes les masses situées
au-dessus) et un centre de rigidité S (un «centre de
cisaillement ou de torsion> des éléments porteurs
verticaux participant au contreventement horizon-
tal). Une disposition en plan des éléments porteurs
congue de fagon a reprendre les forces sismiques
horizontales doit avoir pour objectif de faire corres-
pondre au plus prés le centre de rigidité S avec
le centre de masse M afin d'obtenir une faible sollici-
tation en torsion de I'ensemble du systéme (voir
figures 36 et 37).
Les constructions en bois sont souvent de nature
mixte (figure 35). En raison des exigences de pro-
tection incendie, les constructions en bois de quatre
étages et plus sont notamment exécutées avec des
cages d'escalier massives ou des acces extérieurs par
des passerelles. Les cages d'escalier massives sont
généralement beaucoup plus rigides et présentent
sur la hauteur du batiment un comportement a la
déformation différent des parois construites en bois.
Des éléments massifs disposés de maniére excen-
trique provoquent de fortes sollicitations en torsion.
De tels plans ont une réponse défavorable en cas de
séisme et doivent en principe étre évités.
Indépendamment d'une torsion résultant de la
conception, il faut prévoir dans tous les cas un sys-
téme de contreventement rigide a la torsion consti-
tué de parois porteuses situées le plus loin possible
I'une de 'autre. Il devrait exister au moins deux élé-
ments de contreventement (par ex. parois por-
teuses) par direction principale du plan s'étendant
de maniere continue sur tous les étages.
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Figure 36: Figure 37:

Les centres de masse et de rigidité ne se recouvrent pas:
il en résulte des forces de torsion élevées.

Les centres de masse et de cisaillement sont pratiquement
confondus: la torsion subie par le batiment lors d'un
séisme est limitée.



4.1.5 Structure porteuse réguliére en élévation
Une conception réguliére en élévation des éléments
assurant le contreventement, avec une répartition
la plus continue possible de la rigidité et de la résis-
tance aux charges sur toute la hauteur de I'ouvrage,
est d'une importance capitale pour la rigidité para-
sismique d'un batiment. De nombreux effondre-
ments de batiments lors d'un séisme sont dus au
fait que des éléments de contreventement, par ex.
les parois des étages supérieurs, sont, au rez-de-
chaussée, supprimés ou remplacés par des colonnes.
Il faut éviter les étages flexibles horizontalement
(soft storey). La gradation des résistances ultimes
dans les contreventements doit suivre le développe-
ment des contraintes sur la hauteur du batiment et
ne doit pas présenter de variation brusque. Il faut
surtout éviter les décalages en plan des contreven-
tements. La norme SIA 261 (2003), chiffre 16.5.1.4,
définit comme suit les exigences de régularité en
élévation:

e Tous les éléments de construction participants a
la reprise des forces horizontales, comme les pa-
rois porteuses, les noyaux ou les cadres, relient
sans discontinuité la fondation au sommet de la
construction ou de la partie de la construction.

e La rigidité horizontale, la résistance ultime face
aux forces horizontales et la masse des diffé-
rents étages restent constantes sur la hauteur de
la construction ou diminuent progressivement
de bas en haut, sans variation brusque (excep-
tion: transition aux sous-sols, respectivement
entre construction massive et en bois).

4.1.6 Planchers

Dans la construction en bois, indépendamment du
systéme de plancher, il faut accorder une attention
particuliére aux raccordements entre planchers et
parois. Ces raccordements doivent étre dimension-
nés en fonction des forces sismiques horizontales et
dans le méme temps, la transmission verticale des
charges doit étre constructivement garantie.

Les dalles en béton armé sont trés rigides dans leur
plan. C'est pourquoi le dimensionnement parasis-
mique des batiments s'effectue habituellement en
admettant que les planchers sont rigides. Les plan-
chers mixtes bois-béton présentent un comporte-
ment au cisaillement semblable a celui des dalles en
béton armé et peuvent étre ainsi dimensionnés de
maniére analogue.
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Les planchers uniquement en bois sont, selon leur
composition, plus souples dans leur plan que les
dalles en béton armé. Il est en principe incorrect de
les admettre comme des planchers rigides et, par
conséquent, il faut tenir compte de ['élasticité du
plancher pour la répartition des forces résultantes
sur les parois de stabilisation.

e Dans les cas simples, avec un systéme de
contreventements symétriques et des parois
porteuses uniformément rigides dans le sens
horizontal, on peut affecter a chaque paroi la
force résultante de la surface de plancher
correspondant a sa zone d'influence.

e Dans le cas de parois inégalement rigides ou de
plans complexes, avec des systemes de contre-
ventements asymétriques, une modélisation
spatiale qui prend en compte la rigidité des
planchers et des parois est indispensable.

En principe, lors de I'analyse de la structure por-
teuse, la rigidité du plancher doit étre considérée
selon sa valeur effective. Dans le cas de planchers ri-
gides, le procédé des forces de remplacement selon
I'exemple du chapitre 5.4 (analyse d'une barre de
remplacement globale) peut étre appliqué. Dans le
cas de planchers flexibles, le procédé du spectre de
réponse (chapitre 5.7) avec modélisation spatiale de
la structure porteuse doit étre appliqué en tenant
compte de la rigidité réelle des planchers.

La figure 38 montre I'exemple de I'influence d'une
rigidité différenciée du plancher sur la répartition
des contraintes dans les parois ayant fonction de
contreventement. Le plancher nervuré en ossature
bois présente, comparativement a une dalle en
béton armé, une rigidité beaucoup plus faible; ainsi
les parois en bois panneautés multicouches, plus
flexibles que les parois en béton armé, reprennent
une part beaucoup plus importante des forces résul-
tantes (19% chacune au lieu de 5%) que dans le cas
d'une dalle en béton armé.



Figure 38:

Répartition des efforts
horizontaux sur les parois
servant de contrevente-
ment en tenant compte
de la rigidité du plancher
dans son plan. La part de
I'ensemble de I'effort
tranchant, transmis par le
plancher, est indiquée pour
chaque paroi porteuse.
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4.1.7 Parties de construction non porteuses

Les structures porteuses en bois sont relativement
flexibles dans le sens horizontal et présentent donc,
en cas de séisme, de plus grandes déformations que
les constructions massives. Les parties non porteuses
sensibles a la déformation, telles que les parois inter-
médiaires ou les éléments de facade, peuvent subir,
méme en cas de séisme léger, des dégats considé-
rables. En principe, la norme SIA 260 (2003) exige la
vérification de I'aptitude au service exclusivement
pour les ouvrages de classe Ill qui ne sont générale-
ment pas réalisés en bois. Dans des cas particuliers,
il peut étre judicieux, y compris pour des ouvrages
de classe I ou II, de vérifier I'aptitude au service pour
les parties de construction non porteuses.

Les éléments non porteurs doivent étre congus, no-
tamment au niveau des joints, de telle fagon qu'ils
n'empéchent pas les déformations de la structure
porteuse sous I'effet d'un séisme. En outre, ils doi-
vent étre ancrés horizontalement a la structure por-
teuse. La détermination des forces d'ancrage a lieu
selon le chapitre 3.3.

4.1.8 Fondations

Il faut assurer la transmission des forces sismiques
dans le terrain par des fondations exécutées dans les
régles de I'art. Un sous-sol rigide avec des murs et
des dalles en béton armé posés sur un radier de fon-
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(1) Parois porteuses en bois panneautés multicouches
Epaisseur 140 mm (40/60/40)
Longueur 4,00 m
Hauteur 2,80 m
Module E 6280 N/mm?
Module G 500 N/mm?
(2) Parois porteuses en béton armé (fissuré)
Epaisseur 200 mm
Longueur 4,00 m
Hauteur 2,80 m
Module E 16000 N/mm?
Module G 7500 N/mm?
(3 Plancher mixte bois-béton
Béton de couverture 100 mm (non fissuré)
(@) Plancher nervuré en ossature bois
Composition de la dalle avec OSB3 22 mm
Largeur de panneau 1,25 m
Assemblage des joints de panneaux avec
des agrafes 1,53 x 65 mm, a, = 40 mm

dation massif offre un comportement favorable en
cas de séisme. Les fondations individuelles (non re-
liées par des longrines) sont a proscrire, ainsi que
celles ancrées dans des terrains hétérogenes.

En principe, il faut éviter les déformations plas-
tiques dues aux séismes dans les sous-sols, les fon-
dations et le terrain. Celles-ci doivent rester dans
le domaine élastique selon le concept du dimen-
sionnement en capacité. En conséquence, ces par-
ties de construction doivent étre congues avec une
réserve de capacité suffisante lors du dimensionne-
ment sismique selon le concept du comportement
ductile de la structure porteuse (voir chapitre 3.2.3).
Il faut accorder une attention particuliére a I'ancrage
des constructions en bois aux fondations ou au sous-
sol. Si I'ancrage est insuffisant, les petites construc-
tions en ossature bois peuvent glisser hors de leur
assise. Les ancrages sont le plus souvent soumis a
des contraintes cycliques. En raison du vent et des
séismes, surtout dans le cas des constructions en
bois, on rencontre fréquemment dans les jonctions
avec les fondations des efforts en traction, auxquels
doivent correspondre la conception et le dimension-
nement des liaisons. Les ancrages horizontaux doi-
vent toujours étre congus pour agir dans toutes les
directions.



4.2 Propriétés du matériau bois

Figure 39:

Diagramme charge-défor-
mation du bois massif
sollicité en flexion, en
compression et en traction
paralléles aux fibres [30].

Figure 40:

Diagramme charge-défor-
mation du bois massif
sollicité en compression et
traction transversales [30].

Les propriétés mécaniques du bois dépendent du
type de contraintes (figure 39). En traction paralléle
et perpendiculaire aux fibres, ainsi qu'en cisaille-
ment, le bois présente un comportement a la rup-
ture fragile marqué. Lors de sollicitations en com-
pression et en flexion, les points de rupture peuvent
présenter des zones plastiques. Mais, en général, on
part ici aussi du principe d'un comportement a la
rupture fragile.

Le bois présente un comportement ductile remar-
quable uniquement en compression perpendiculaire
aux fibres (figure 40). Cet effort de compression est
cependant toujours accompagné d'un écrasement
des fibres irréversibles, ce qui n'est pas souhaitable
en cas de séismes (efforts alternés, positionnement
oblique des éléments comprimés).

Il existe de grandes différences dans le comporte-
ment & la rupture des différents produits en bois: les
dérivés du bois peuvent étre par exemple plus fra-
giles a la rupture que le bois massif, qui I'est diffé-
remment en fonction de son origine et de ses parti-
cularités de croissance.

Ainsi, le comportement a la rupture du bois n'est
pas optimal pour les structures porteuses parasis-
miques et la norme SIA 265 (2003) exige par consé-
quent de considérer que les parties en bois ou en
dérivés du bois ont généralement un comportement
de structure porteuse non ductile.
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Pourtant le matériau bois présente, du point de vue
de la réponse en cas de séisme, quelques avantages
essentiels:

e Comparé a d'autres techniques de construction,
les ouvrages en bois possedent un excellent
rapport entre poids propre et résistance. Indé-
pendamment de la rigidité, le faible poids propre
induit des forces d'inertie moindres qu'avec le
béton et I'acier.

e En raison de leur faible rigidité horizontale, les
constructions en bois présentent une plus
longue période de vibration fondamentale, dont
résultent en principe de plus faibles forces sis-
miques.

e En cas de durées d'action bréves (par ex. lors de
séismes) le bois présente une plus grande soli-
dité que dans le cas de durées d'action longues.
C'est pourquoi la norme SIA 265 (2003), chiffre
2.2.6, admet une augmentation d'un facteur
n. = 1,4 de la valeur de calcul de la résistance
ultime des éléments en bois massif ou en lamellé
collé pour la vérification de séisme. Dans le cas
de dérivés du bois, la classification de I'action
sismique dans la classe de sollicitation <trés
courte> avec une valeur 1,,,4 plus élevée peut
étre retenue de maniere analogue (norme SIA
265/1 (2009), tableaux 15 et 16).



4.3  Assemblages

Figure 41:

Comportement de diffé-

rents assemblages [31]:

() collage

) broches (boulons
ajustés)
d=14 mm

(3 boulons de charpente
d=14 mm

@ plaques métalliques
a dents embouties
10000 mm?

(5 clous d = 4,4 mm

Figure 42:

Calcul théorique de I"élasti-
cité d'un assemblage a
broches. Les déformations
des appuis et des joints

en flexion peuvent étre
modélisés par des ressorts
et des ressorts de torsion
[301.

Fa

Dans la construction en bois, seuls les assemblages
peuvent étre ductiles. Mais le comportement
charge-déformation des différents assemblages est
treés spécifique a leur type (figure 41) et dépend de
leur conception. Ainsi les assemblages doivent étre
conformés de fagon a ce qu'ils puissent subir de
nombreux cycles de grande déformation plastique
avec une réduction négligeable de leur résistance
ultime, ce qui est vérifié par des essais selon [25].
Afin que les assemblages puissent étre activés
comme zones ductiles (voir chapitre 3.2.3), les
autres zones restant élastiques doivent, selon la
norme SIA 265 (2003) chiffre 4.6.3.1, étre surdi-
mensionnées a 1,2 fois la résistance ultime des
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zones ductiles (voir chapitre 3.2.3). Afin de saisir de
maniére adéquate le comportement des assem-
blages, des calculs détaillés de la résistance ultime et
du comportement a la déformation sont, selon les
cas, indispensables (voir par ex. la figure 42). Il faut
observer ici que les hypotheéses sur la rigidité des as-
semblages, basées sur les résultats de recherches
mangquant parfois de pertinence, sont fréquemment
des valeurs purement théoriques.



Figure 43:

Embrévement parasis-
mique: les mesures com-
plémentaires doivent
permettre des déplace-
ments minimes des piéces
de bois, tout en empé-
chant un cisaillement dans
le bois ou un soulévement
de la jambe de force [31].

4.3.1 Types d'assemblages avec une ductilité
D;,=1...2

Joints de contact bois-bois ainsi que bois-autres
matériaux: faire des constructions parasismiques
avec des assemblages de charpentier (joints de
contact, embrévements) est difficile, mais possible
avec des mesures complémentaires. Il faut surtout
concevoir les assemblages de facon a ce qu'ils agis-
sent aussi bien avec des efforts positifs que négatifs
(par ex. empécher le soulévement d'une charpente
assemblée par embrévement). De plus, les zones fra-
giles (par ex. les zones avec une contrainte de rup-
ture en cisaillement ) doivent étre complétées ou ren-
forcées par des moyens d'assemblage (figure 43).

v
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Les assemblages en cisaillement avec connecteurs
en forme d'aiguilles et des épaisseurs de bois plus
petites que dans le tableau 19 de la norme SIA 265
(2003) présentent un comportement fragile a duc-
tile limité.

Les clous, vis et tiges nervurées collées sollicités a
I"arrachement sont classés selon la norme SIA 265
(2003) comme non ductiles a peu ductiles. Les clous
et vis sollicités axialement se rompent généralement
par arrachement, éventuellement par poingonne-
ment de la téte. Une rupture ductile dans I'acier est
rare, en raison des caractéristiques mécaniques du
bois difficiles a évaluer et trés variables.

Les tiges d'acier nervurées collées présentent géné-
ralement un comportement trés rigide. Avec une
sollicitation axiale en traction et un dimensionne-
ment correct (rupture de I'acier par atteinte de sa
limite élastique), la ductilité est trés élevée. En cas de
compression axiale, il faut tenir compte du flam-
bage de la tige d'acier. La norme SIA 265 (2003),
chiffre 6.10 donne des indications sur la conception
des assemblages par tiges d'acier nervurées collées.

Les goujons annulaires (anneaux) et les crampons
présentent un trés grand glissement initial influencé
par |'exactitude de la mise en ceuvre et par les va-
riations de I'humidité du bois. On sait peu de choses
du comportement en résistance des goujons annu-
laires et des crampons sous contraintes cycliques.
Les anneaux sont souvent fait de matériau cassant
(fonte), tandis que les dents des crampons se dé-
chirent aprés quelques cycles. Les tiges utilisées pour
le maintien en position (boulons de charpente) ne
possedent pas une grande réserve de résistance.
C'est pourquoi le comportement des assemblages
par goujons annulaires et crampons doit, selon la
norme SIA 265 (2003), étre évalué par des essais.

Plaques métalliques a dents embouties: les plaques
d'acier sont rigides et les dents embouties et pliées
ont une rupture a tendance fragile. La rupture a lieu
par déchirement da a I'effet d'entaille a la base de la
pointe (sur le pliage). Cet assemblage est par consé-
quent peut approprié pour résister aux effets des
séismes [32].

Les assemblages collés présentent un comporte-
ment fragile a la rupture et une dissipation de I'éner-
gie n'est pas possible. De tels assemblages sont gé-
néralement considérés comme non ductiles par la
norme SIA 265 (2003).



Figure 44:

Représentation schéma-

tique du comportement in-

élastique charge-déforma-
tion et de la dissipation
d'énergie des assemblages
par broches lors d'essais

cycliques [30, 311.

1 Le comportement
charge-déformation
d'un assemblage par
broche se différencie
selon sa conception
(modes 1, 2, 3).

2 Assemblage par broche
avec mode de rupture 1:
faible capacité de dé-
formation et faible dissi-
pation d'énergie lors
d'essais cycliques.

3 Assemblage par broche
avec mode de rupture 3:
forte capacité de défor-
mation et grande dissi-
pation d'énergie lors
d'essais cycliques.

4.3.2 Types d'assemblages avec une ductilité
D;>3

Les assemblages en cisaillement avec des connec-
teurs en forme d'aiguilles (broches, clous, vis,
agrafes) et des épaisseurs de bois selon le tableau
19 de la norme SIA 265 (2003) présentent un com-
portement a la rupture extrémement ductile, pour
autant que soient respectées les exigences relatives
aux distances au bord et a I'espacement des moyens
d'assemblage parallélement aux fibres (tableau 11
de la norme SIA 265 (2003)). Les conditions don-
nées tiennent compte du fait que les moyens d'as-
semblage en forme de tige élancée sont générale-
ment plus ductiles et dissipent ainsi plus d'énergie.
Pour ce faire, leur migration résultant d'une sollicita-
tion cyclique doit étre évitée, par exemple par la
mise en place d'un certain nombre de boulons ajus-
tés dans les assemblages par broches.

L'exemple ci-dessous d'un assemblage par broches
(voir figure 44) montre qu'un assemblage peut étre
diversement ductile. L'élancement de la tige A =t/d
est ici déterminant. Si la tige est trés épaisse, la rup-
ture de I'assemblage a lieu selon le mode 1 - c'est-
a-dire par rupture du bois. Dans le mode de rup-
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ture 2 avec I'augmentation de la charge, deux ro-
tules plastiques se forment dans la tige, accompa-
gnées de grandes déformations; dans le mode 3, il y
a méme quatre rotules [33].

En fonction des moyens d'assemblages en forme de
tiges mis en ceuvre, il faut observer en plus les
points suivants:

Les boulons (boulons de charpente) ne sont pas ap-
propriés pour la dissipation d'énergie en raison du
jeu de I'assemblage. Ils permettent par contre, dans
les assemblages bois-bois par tiges, d'assurer la sé-
curité contre le déplacement des pieces I'une par
rapport a I'autre sous charges cycliques.

Les broches (boulons ajustés) sont considérées,
avec un élancement et une exécution adéquats
(pour des qualités d'acier élevées) comme des as-
semblages trés ductiles. Ceci est surtout valable si
I'assemblage se rompt selon le mode 3, c'est-a-dire
s'il est constitué selon le tableau 11 de la norme SIA
265 (2003). Des assemblages bois — bois munis de
simples broches ont une cohésion limitée et peuvent
ainsi se défaire sous I'effet de charges cycliques. Ils
doivent étre sécurisés, par exemple au moyen de
boulons ajustés ou de charpente.

Assemblages cloués: les clous lisses enfoncés a une
profondeur > 8 d (c.-a-d. avec un élancement suffi-
sant) se comportent comme des broches et présen-
tent un comportement ductile au cisaillement. Les
assemblages cloués a sections cisaillées doubles ou
multiples, ainsi que les clous prépercés, se compor-
tent mieux que ceux a cisaillement simple (qui dans
le meilleur des cas ont un mode de rupture 2) et que
les clous sans prépercage (grand risque de fendage
du bois). A élancement égal, les clous striés ont un
comportement encore meilleur, car, lors de leur dé-
formation, ils peuvent générer un effet de corde
plus grand que les clous lisses. Selon les prescrip-
tions spécifiques au séisme de la norme SIA 265
(2003), les clous lisses ne peuvent de fait étre utili-
sés que pour les assemblages entre les ossatures et
leurs revétements.



Agrafes: pour autant que les épaisseurs de bois mi-
nimales de la norme SIA 265 (2003), chiffre 6.6.1
soient respectées, elles se comportent comme des
clous lisses (élancés) et présentent ainsi un trés bon
comportement, particulierement lorsqu'elles sont
utilisées dans des parois de contreventement. Une
profondeur de pénétration >14d est nécessaire
pour assurer une ductilité suffisante.

Vis: dans les assemblages a section cisaillée simple,
elles se comportent, selon leur élancement, comme
des clous prépercés ou des broches, pour autant que
leur profondeur de pénétration soit d'au moins 8d.
Méme si des concentrations de contraintes naissent
dans le pas de vis en raison de sa découpe, les as-
semblages a vis autoforeuses présentent un bon
comportement quant a la ductilité.

Les tiges nervurées collées sollicitées en cisaille-
ment se comportent en principe comme des broches
et sont ainsi généralement ductiles. Une dissipation
del'énergie est possible. L'assemblage doit &tre congu
selon les régles applicables aux broches ainsi que
selon le chiffre 6.10 de la norme SIA 265 (2003).

Lors de la conception d'assemblages avec des élé-
ments en acier, il faut veiller a ce que les déforma-
tions plastiques cycliques aient vraiment lieu a la
liaison bois/acier ou a l'intérieur de la partie en
acier, sans que celle-ci ne subisse de rupture préma-
turée en raison de problémes locaux d'instabilité.
Par exemple, les plaques d'acier extérieures ou les
longues vis ou tiges nervurées collées sollicitées
en compression peuvent étre problématiques. En
outre, il faut empécher le déplacement relatif da a
une sollicitation cyclique des parties de I'assem-
blage, par exemple dans les assemblages bois-bois
par broches, par la mise en oeuvre des boulons de
charpentes ou des boulons ajustés supplémentaires.
Dans les assemblages a clous lisses ou a vis, on pré-
voira une plus grande profondeur de pénétration.

Un comportement ductile présuppose qu'une fissu-
ration précoce de la zone d'assemblage soit exclue.
Dans le cas d'assemblages avec prédominance d'ef-
fort normal paralléle aux fibres, le respect des exi-
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gences relatives a la fissuration selon le tableau 11
de la norme SIA 265 (2003) suffit. Pour une concep-
tion utilisant des portiques ou impliquant des liai-
sons avec des moments de flexion, un risque de
rupture fragile existe en raison de sollicitations de
traction perpendiculaire ou de cisaillement locale-
ment importantes. Il faut prendre dans ce cas des
mesures complémentaires appropriées (renforts mé-
caniques) (voir chapitre 4.4).

Les propriétés de tous les assemblages mécaniques
dépendent étroitement de I'historique de leur solli-
citation [32]. Une déformation de I'assemblage sur-
venue dans le passé peut modifier durablement les
propriétés dynamiques de I'ensemble du systéme.
Ceci est surtout valable pour les assemblages avec
jeu (goujons annulaires, boulons, etc.) et pour les
assemblages de charpentier (embrévements, etc.).
Les assemblages ne doivent pas seulement étre pla-
nifiés sous I'aspect de I'élasticité et du jeu, mais
aussi contrblés et entretenus (par ex. resserrage des
boulons).

Au contraire de la construction en acier avec des
joints rigides a la flexion ou articulés, les assem-
blages de la construction en bois sont fréquemment
semi-rigides (voir chapitre 3.2.6). L'élasticité des as-
semblages est aussi importante pour I'aptitude au
service et pour la stabilité. Du jeu dans les assem-
blages renforce les effets de 2¢ ordre.



4.4  Liaisons et ancrages

Figure 45:

Principes de la conception
parasismique des liaisons
des éléments porteurs
verticaux et horizontaux
dans la zone de jonction
entre étages.

Figure 46:

Principes de I'ancrage et
autres liaisons aux parties
de construction massives
(par ex. sous-sol en béton)
des éléments porteurs
verticaux qui contribuent
au contreventement
horizontal de la structure
porteuse.

Figure 47:

Les éléments porteurs ex-
posés a la traction perpen-
diculaire aux fibres doivent
en principe étre évités.

La conception constructive des liaisons et des an-
crages est d'une importance capitale. S'ils sont
congus correctement, ils ont un effet positif sur le
comportement ductile de la structure porteuse.
Pour cela il est décisif que les éléments ductiles et
fragiles soient coordonnés, de fagon a exclure toute
rupture fragile.

Les liaisons entre les diaphragmes de planchers et
les parois reprenant les charges horizontales (figure
45, n° 2, 3 et 5) ainsi que les ancrages aux fonda-
tions des mémes parois (figure 46) doivent étre di-
mensionnés de telle maniére qu'ils appartiennent
aux secteurs de la structure qui restent élastiques
(voir chapitre 3.2.3).

Il faut en principe éviter les liaisons et les zones sol-
licitées en traction perpendiculaire aux fibres (figure
47). La résistance a la contrainte en traction perpen-
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diculaire des porteurs en bois entaillés et de ceux
présentant des percements est faible et tres défavo-
rable sur le plan de leur comportement cyclique, car
ils sont sujet a rupture fragile. Les liaisons sollicitées
en traction perpendiculaire doivent étre dans tous
les cas renforcées par des moyens d'assemblage
mécaniques, de telle sorte que I'effort tranchant ré-
sultant d'une rupture du bois en cisaillement ou en
traction perpendiculaire puisse étre transmis par ces
connecteurs.

(1) Alajonction entre étages, les éléments porteurs verticaux
doivent étre liés ensemble de fagon a ce qu'ils soient aptes
a reprendre et a transmettre les efforts cycliques alternés
(traction et compression) résultant d'un séisme.

() Il faut empécher que les éléments porteurs horizontaux se
soulévent de leurs appuis, par un ancrage suffisant avec des
moyens de liaisons adéquats.

(3) Les éléments porteurs horizontaux doivent étre ancrés hori-
zontalement de fagon a exclure un glissement hors de leurs
appuis sous I'effet des efforts cycliques.

(@) Les éléments porteurs verticaux qui participent a la stabilisa-
tion doivent étre liés au cisaillement, de fagon a pouvoir
transmettre les efforts tranchants qui apparaissent.

(5) Les éléments porteurs horizontaux doivent étre liés aux verti-
caux de maniére rigide au cisaillement, de fagon a transmettre
les efforts tranchants qui se développeraient lors d'un séisme.

(1) Les ancrages et autres liaisons aux parties de construction
massives (par ex. sous-sol en béton) des éléments porteurs
verticaux servant a la stabilisation horizontale de la structure
porteuse doivent étre dimensionnés de fagon a pouvoir re-
prendre les efforts cycliques alternés découlant de I'accéléra-
tion dans la direction horizontale.

(2) Les éléments porteurs verticaux de contreventement doivent
étre liés de maniére rigide au cisaillement de fagon a pouvoir
transmettre les efforts tranchants.

(1) Les sommiers et porteurs entaillés dans la zone de I'appui
doivent étre sécurisés contre la traction perpendiculaire par
des renforts afin d'éviter une possible fissuration.

(2 Les percements proches des appuis ou dans des zones
avec des sollicitations élevées d'effort tranchant doivent
étre assurés par des renforts.

(3 Les poteaux entaillés sollicités en cisaillement par des actions
cycliques doivent étre sécurisés par des renforts.
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Les constructions en bois a plusieurs étages sont gé-
néralement contreventées par des éléments por-
teurs plans (planchers et parois). Les systémes trian-
gulés ou les cadres (systémes de portiques avec des
angles rigides) sont plus rares; on les trouve surtout
dans les constructions d'ingénieurs. Dans les sys-
témes de cadres, il faut particulierement observer,
dans les assemblages d'angle, les efforts de traction
perpendiculaire importants qui ne peuvent étre que
difficilement repris par la faible résistance du bois
face a ces contraintes.
La figure 48 illustre différents systémes de parois
fréquemment mis en ceuvre dans la construction en
bois pour le contreventement horizontal des bati-
ments. Dans les figures 49 a 52 ces structures sont
classées dans les types A a D en fonction des critéres
parasismique définit dans le tableau 10 de la norme
SIA 265 (2003). Le comportement relatif a la trans-
mission verticale des forces horizontales est décisif
pour le classement dans les types A a D. La compo-
sition des diaphragmes horizontaux n'est pas consi-
dérée.
Selon les données du tableau 10 de la norme SIA
265 (2003), les structures porteuses avec de nom-
breuses zones d'assemblage ayant un comporte-
ment ductile, réparties réguliérement, sont affectées
au type D ce qui correspond a un coefficient de
comportement g=3,0. Il s'agit par exemple des
structures porteuses avec des parois reliées mécani-
quement, dont le revétement est li¢ mécanique-
ment a I'ossature et dont les assemblages présen-
tent une ductilité D, > 3.
Le type de structures porteuses C regroupe celles
qui ont une ductilité moyenne avec un coefficient
de comportement g=2,5. On y trouve des struc-
tures porteuses avec plusieurs zones d'assemblage
ayant un comportement hautement ductile comme
par ex.:

e des portiques ou des systémes poteaux traverse
avec des liaisons semi-rigides (les raccords
aux fondations peuvent étre semi-rigides ou
articulés)

e des portiques ou des systemes triangulés avec
des assemblages mécaniques aux nceuds (cadre
ou triangulation)

o des structures constituées d'éléments de parois
avec revétement collé, pour autant que les élé-
ments soient liés mécaniquement

e des constructions hybrides en cadres porteurs et
remplissages non porteurs.

Parois de stabilisation dans la construction en
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bois

Les structures porteuses avec quelques zones d'as-
semblages ayant un comportement ductile (par ex.
des structures porteuses d'un étage avec poteaux
et liaisons semi-rigides aux fondations) présentent
dans I'ensemble une ductilité moindre et sont classé
dans le type de structures porteuses B, avec coeffi-
cient de comportement g=2,0.
Toutes les structures porteuses que I'on ne peut ran-
ger dans les types B, C ou D et qui présentent donc
une faible ductilité sont classées dans le type A,
dont le coefficient de comportement est de g=1,5.
Parmi ces structures on trouve:
e les structures porteuses en arc
¢ les portiques avec angles collés
e les structures porteuses avec encastrement
rigide dans les fondations
¢ les ouvrages avec des éléments de parois pour
la transmission des forces horizontales sans
liaisons mécaniques.

Il est & noter que, lors de la détermination de la
classe de ductilité, les zones ductiles de tous les as-
semblages des types de structures porteuses B a D
doivent étre congus avec une ductilité de D,>3
(chapitre 4.3.2). Par contre, aucune exigence parti-
culiére n'est posée aux systémes porteurs des struc-
tures de type A en ce qui concerne tant la concep-
tion des zones ductiles que leur dimensionnement.
Selon I'Eurocode 8 [14], des valeurs de coefficient de
comportement plus élevées sont possibles pour des
ouvrages en bois. Afin de les appliquer, il est cepen-
dant nécessaire de respecter des régles constructives
supplémentaires (voir aussi le chapitre 2.3.2).



Figure 48:

Systémes de parois utilisés

pour le contreventement

horizontal des construc-

tions en bois.

1 Bois panneauté multi-
couche

2 Bois panneautés multi-
couches assemblés

3 Paroi en ossature bois

4 Structure triangulée

Figure 49:

Bois panneauté multi-
couche: classement dans
les types de structures
selon la norme SIA 265
(2003), tableau 10.

Figure 50:

Bois panneautés multi-
couches liés: classement
dans les types de struc-
tures selon la norme SIA
265 (2003), tableau 10.
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. g <
Te To
Type de structure A B C D | comportement porteur comportement ductile
Coefficient de 15 |20 | 25 | 3,0 | non ductile
comportement q
() Elément plan — élément en béton armé
sollicitation: — bois panneauté
— flexion/cisaillement g multicouche
S v | — éléments en bois faits de
E -§ plusieurs piéces collées
(® Ancrage g s |- assemblages collés — broches (D, > 3)
- ponctuel/linéaire c < | - anneaux/crampons — clous élancés
sollicitation: 2 — boulons — pieces d'acier + clous striés
- effort normal — broches (D, < 3) — vis universelles
- effort tranchant — barres d'acier collées
Type de structure A B C D | comportement porteur comportement ductile
Coefficient de 15 |20 | 25 | 3,0 | non ductile
comportement q
() Elément plan — élément en béton armé
sollicitation: — bois panneauté
— flexion/cisaillement multicouche
— éléments en bois faits de
plusieurs pieces collées
(2 Joints de panneaux § — assemblages collés — agrafes/clous
— ponctuel/linéaire g é — anneaux/crampons — broches (D; > 3)
sollicitation: g R | - boulons — piéces d'acier + clous striés
— flux de cisaillement 3 § — broches (D, < 3) — vis universelles
é — barres d'acier collées
(® Ancrage — assemblages collés — broches (D, > 3)
— ponctuel/linéaire — anneaux/crampons — clous élancés
sollicitation: — boulons — pieces d'acier + clous striés
— effort normal — broches (D, < 3) — vis universelles
— effort tranchant — barres d'acier collées




Figure 51:

Paroi en ossature bois:
classement dans les types
de structures selon la
norme SIA 265 (2003),
tableau 10.

Figure 52:

Treillis: classement dans
les types de structures
selon la norme SIA 265
(2003), tableau 10.
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TS

Type de structure A B C D | comportement porteur comportement ductile
Coefficient de 15 120 25 | 3,0 | non ductile
comportement q
(3 Revétement — dérivés du bois
sollicitation: — panneaux minéraux
— cisaillement
(@ Assemblage revéte- — assemblages collés — agrafes
ment sur ossature — attaches ondulées — clous élancés
sollicitation: — vis universelles
— flux de cisaillement
(5) Ossature 8 — cadres porteurs en bois
sollicitation: S
— effort normal g
(® Joints des éléments § — assemblages collés — agrafes/clous
— ponctuel/linéaire c — anneaux/crampons — broches (D, > 3)
sollicitation: g — boulons — pieces d'acier + clous striés
- flux de cisaillement — broches (D, < 3) — vis universelles
— barres d'acier collées
(© Ancrage — assemblages collés — broches (D, > 3)
— ponctuel/linéaire — anneaux/crampons — clous élancés
sollicitation: — boulons — pieces d'acier + clous striés
— effort normal — broches (D, < 3) — vis universelles
— effort tranchant - barres d'acier collées
Type de structure A B C D | comportement porteur comportement ductile
Coefficient de 15|20 | 25 | 3,0 | non ductile
comportement q
@ Treillis - barres de bois — barres d'acier
sollicitation:
— flexion
— effort normal
Nceuds % — assemblages collés — agrafes/clous
sollicitation: S «» | - anneaux/crampons — broches (D; > 3)
— flexion é -% - boulons — pieces d'acier + clous striés
- effort normal g s |- broches (D, < 3) - vis universelles
— effort tranchant c < - barres d'acier collées
(® Ancrage 2 - assemblages collés - broches (D, > 3)
- ponctuel/linéaire - anneaux/crampons - clous élancés
sollicitation: - boulons - pieces d'acier + clous striés
- effort normal - broches (D, < 3) — vis universelles

- effort tranchant

— barres d'acier collées




4.6

Les constructions en bois multi-étages sont aujour-
d'hui stabilisées avant tout par des éléments sur-
faciques. En fonction du choix du systeme (notam-
ment ossatures ou bois massif), les structures
porteuses en bois peuvent présenter une rigidité
horizontale nettement plus faible que les construc-
tions massives. Comme la période de vibration fon-
damentale des constructions en bois multi-étages
correspond fréquemment a la portion décroissante
du spectre de dimensionnement (voir figure 16), un
calcul plus poussé de la rigidité des éléments de
contreventement est justifié. Dans cette plage du
spectre de dimensionnement, les exigences sis-
miques diminuent fortement avec 'augmentation
de la période de vibration fondamentale, tandis que
les déformations horizontales croissent, ce qui peut
étre problématique, surtout pour les éléments non
porteurs sensibles a la déformation ou rendre la
vérification de I'aptitude au service sous |'action du
vent déterminante. En outre, les effets de 2¢ ordre
prennent de I'importance en raison des fortes défor-
mations.

Pour déterminer le comportement en déformation
et la période de vibration fondamentale de la struc-
ture porteuse dans les deux axes en plan du bati-
ment, les rigidités horizontales de chaque élément
doivent étre connues avec le plus de fiabilité pos-
sible. Le comportement en déformation des élé-
ments porteurs plans des constructions massives en
bois (notamment les bois panneautés de grande
surface) est aisément reproduit par une modélisa-
tion en barres. Les éléments porteurs plans en ossa-
tures bois sont plus délicats a appréhender. En tant
qu'éléments composés, ils comprennent, comme in-
diqué a la figure 53, des nervures porteuses et un
revétement liés au cisaillement. Les calculs statiques
peuvent se faire selon la théorie du champ de ci-
saillement linéaire-élastique, a condition que le re-
vétement ne soit pas soumis au voilement. Pour une
meilleure compréhension, les étapes de calcul les
plus importantes selon [34] et [35] pour |'estima-
tion du comportement a la déformation de parois
et de plancher en ossature, sont récapitulées au cha-
pitre 6.1.

4.6.1 Systémes de parois

La figure 53 compare les rigidités de différents sys-
témes de parois. La rigidité des parois en ossature
bois est estimée a partir des modéles de calcul ana-
lytiques présentés au chapitre 6.1.1. Il apparait que
la rigidité des divers systémes de parois différe for-
tement de I'un a I'autre. La paroi en béton armé est
environ 6 fois plus rigide que I'élément de paroi en
bois panneauté multicouche et plus de 120 fois plus
rigide que la paroi en ossature bois agrafée sur un
rang.

44 Batiments en bois parasismiques
de plusieurs étages

Rigidité de différents systémes de construction en bois

La possibilité d'utiliser différents systémes pour
former les parois porteuses permet a I'ingénieur
constructeur d'optimiser le plan en ce qui concerne
la concordance des centres de masse et de rigidité.
Par exemple, une paroi porteuse dans un systeme a
ossature bois peut étre exécutée en bois panneauté
multicouche afin d'influencer la position de centre
de rigidité. Mais le choix d'un systéme de paroi dif-
férent a des conséquences, dans la mesure ou le
coefficient de comportement g doit toujours étre
choisi en fonction de I'élément de paroi le moins
ductile. Dans I'exemple mentionné, le coefficient de
comportement g de la paroi en bois panneautés
selon les figures 49, respectivement 50, serait donc
déterminant pour I'ensemble de la structure.

4.6.2 Systémes de planchers

Le chapitre 4.1.6 a mis en évidence l'influence déci-
sive que peut avoir la composition des planchers des
étages sur le comportement sismique d'une struc-
ture porteuse. La figure 54 montre que la rigidité des
éléments de plancher est aussi fortement influencée
par leur type d'ancrage aux parois porteuses. Cette
influence est particulierement marquée pour les
planchers mixtes bois-béton. La rigidité de ces der-
niers (ensemble du systéme, y c. I'ancrage) est envi-
ron 44 fois plus grande que celle des planchers en
ossature bois avec agrafage sur un rang, et pres de
4 fois plus importante que celle d'un plancher réalisé
en bois panneautés multicouches.

On obtient de grandes rigidités avec les planchers
nervurés a revétement collé et avec les planchers en
bois panneautés multicouches. Ces systémes de-
mandent que les joints entre les éléments de plan-
cher préfabriqués soient rendus suffisamment ri-
gides lors du montage. La rigidité des planchers
nervurés avec revétement agrafé est faible, compa-
rée a celle des autres systemes. Pour ces systémes
de plancher, il faut particulierement tenir compte de
I'influence de la rigidité du plancher dans I'analyse
de la structure porteuse (voir chapitre 4.1.6).
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2 Paroi ossature bois Paroi ossature bois Paroi ossature bois Bois panneauté Paroi de béton armé
2 revétement agrafé revétement agrafé revétement collé multicouche (béton fissuré)
a sur 1 rang sur 3 rangs
] Ossature: Ossature: Ossature: Construction: Construction:
‘g traverse haute 60/140 mm traverse haute 100/140 mm traverse haute 100/140 mm bois panneauté multicouche paroi de béton armé
K] semelle 60/140 mm semelle 100/140 mm semelle 100/140 mm t=140 mm t =200 mm
3 poteau 60/140 mm poteau 100/140 mm poteau 100/140 mm couches 30/25/30/25/30 module E 15000 N/mm?
5 bois de rive 60/140 mm bois de rive 100/140 mm bois de rive 100/140 mm module E 7000 N/mm? module G 7250 N/mm?
E module G 500 N/mm? (modules E et G réduits
g de 50% en raison de la
g Revétement: Revétement: Revétement: fissuration)
v OSB3 t =15 mm OSB3 t=15mm panneau trois plis

agrafes 1,53 x 50 mm, agrafes 1,53 x 50 mm, t =27 mm, collé

a,=50mm 1 rang a, =23 mm 3 rangs couches 9/9/9

Ancrage: Ancrage: Ancrage: Ancrage:

une tole d'acier deux toles d'acier deux toles d'acier deux toles d'acier

entaillée t = 8 mm entaillées t = 8 mm entaillées t = 8 mm entaillées t = 8 mm

broches 8 mm, broches 8 mm, broches 8 mm, broches 8 mm,

1 rangée de 2 piéces 2 rangées de 4 piéces 2 rangées de 5 pieces 4 rangées de 10 piéces
P}
3
80
[~4 0,7 kN/mm 2,7 kN/mm 4,0 kN/mm 14,3 kN/mm 82,0 kN/mm

s ancrage 18% ancrage 9% ancrage 11% ancrage 6% ancrage 0%
b= revétement 10% revétement 39% revétement 70% cisaillement 46 % cisaillement 13%

$ E |effort normal poteaux 6% effort normal poteaux 13% effort normal poteaux 19% flexion 48% flexion 87%
E :% moyens d'assemblage 66% moyens d'assemblage 39%
a o
Figure 53:

Rigidités de différentes parois de 2,5 m de haut et 1,25 m de large, en tenant compte des déformations résultant du cisaillement dans le revétement,
de sa fixation, de I'effort normal dans les poteaux, et de celles dues a I'ancrage.
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Systeme Composition du plancher Rigidité" Part de déformation
Plancher nervuré Plancher nervuré: ancrage 11%
nervure princ. 80/280 mm assemblage 69%

revétement agrafé

sur 1 rang bois de rive 80/280 mm effort normal poteaux 4%
revétement OSB3 t = 15 mm revétement 16%
agrafes 1,53 x 50 mm,
a, =40 mm 1 rang 0,85 kN/m
ancrage vis autoforeuses 8 mm,
a, =250 mm
Plancher nervuré Plancher nervuré: ancrage 8%
revétement agrafé nervure princ. 80/280 mm assemblage 47 %
sur 2 rangs bois de rive 80/280 mm effort normal poteaux 9%
revétement OSB3 t = 15 mm revétement 36%
agrafes 1,53 x 50 mm, 1,89 kN/m

a, =25 mm 2 rangs
ancrage vis autoforeuses 8 mm,

a, =80 mm

Plancher nervuré Plancher nervuré: ancrage 13%

revétement collé nervure princ. 80/280 mm assemblage 0%
bois de rive 80/280 mm effort normal poteaux 13%
revétement panneau trois plis revétement 74%

t =27 mm, collé
clous 2,8 x 80 mm, a, =40 mm 1 rang 3,33 kN/m
ancrage vis autoforeuses 8 mm,

a, =80 mm
Plancher en bois Plancher en bois massif: ancrage 43%
massif constitué bois panneautés multicouches 200 mm assemblage de joint
de bois panneautés couches 40/40/40/40/40 d'élément 26%
multicouches éléments 5 pieces de 2 m de large cisaillement 31%
assemblage des joints d'éléments flexion 0%

avec vis autoforeuses 7 mm, a, = 50 mm | 10,0 kN/m
ancrage avec vis autoforeuses 8 mm,

a, =60 mm
Plancher mixte plancher mixte bois-béton: ancrage 78%
bois-béton planches juxtaposées +100/120 mm assemblage 0%
(stade non fissuré) béton de couverture £100/120 mm cisaillement 7%
liaison adhérence par frottement flexion 15%
ancrage avec vis autoforeuses 8 mm, 37,0 kN/m?

a, =80 mm, 2 rangs

Figure 54:

Rigidités de différentes dalles de 10 m de long et 5 m de large en tenant compte des déformations résultant du cisaillement dans le revétement, de sa
fixation, de I'effort normal sur les piéces de bois de ceinture, et de celles dues a la configuration du raccordement des extrémités de la dalle a deux
murs porteurs paralléles a la direction d'action.

1) charge linéaire uniforme, provoquant dans le plancher une déformation de 1,0 mm
2) La prise en compte de la fissuration n’est pas déterminante, car la rigidité du diaphragme de plancher reste prédominante par rapport a celle de I'ancrage.



5 Exemple d'application

Ce chapitre présente a titre d'exemple I'analyse
structurale des parois reprenant les charges horizon-
tales d'un batiment de quatre niveaux et leur di-
mensionnement. La structure respecte les bases de
la conception parasismique, c'est-a-dire qu'elle
remplit les critéres de régularité tant en plan qu'en
élévation. Afin que les actions sismiques soient dé-
terminantes, la zone sismique choisie est la Z3b, en
relation avec un terrain de plutét mauvaise qualité
de la classe de sol de fondation C. Pour des bati-
ments comportant plus de quatre niveaux, les solli-
citations de vent peuvent étre en partie détermi-
nantes.

Dans I'exemple, les dimensions sont déterminées
par rapport a I'aptitude au service sous I'action du
vent et contrélées sommairement sous la sollicita-
tion de séisme. A partir de cette structure, la rigidité
horizontale est déterminée et avec elle la période de
vibration fondamentale. A cette occasion, les avan-
tages et inconvénients respectifs des différentes mé-

5.1 Bases de calcul

Figure 55: Géométrie du

batiment de I'exemple

d'application. Dimensions

en mm.

1 Coupe longitudinale

2 Coupe transversale avec
console de substitution

3 Plan du sous-sol

4 Plan des étages supé-
rieurs avec situation et
dimensions des parois
PX1, PX2, PY1 et PY2

5.1.1 Concept du batiment et dimensions

Le batiment est a usage d'habitation et son sous-sol
en béton forme une boite rigide, tandis que les
quatre niveaux aériens sont en ossature bois. L'ou-
vrage est a plan compact rectangulaire et possede
ainsi une forme simple. Les centres de masse et de
cisaillement sont proches a chaque étage.

La distribution du batiment a lieu par des coursives
reliées par une cage d'escalier en métal, extérieure

16000

-

14500

12000

| 16000

-
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thodes pour la détermination de la période de vibra-
tion fondamentale sont mis en évidence.

L'analyse structurale a lieu sur la base de la théorie
des forces de remplacement en considérant la tor-
sion, due a la différence de position entre le centre
de gravité et le centre de cisaillement a chaque
étage, ainsi que les effets du second ordre. En com-
plément et a des fins de comparaison, la structure
est analysée également a I'aide de la méthode du
spectre de réponse en s'appuyant sur un modeéle tri-
dimensionnel.

Apres le calcul complet des efforts intérieurs, le di-
mensionnement des sections déterminantes a lieu
en fin de chapitre, tout comme le contréle du res-
pect des conditions de ductilité.

au plan du batiment (non représentée sur la figure
55). Les structure de I'ouvrage et de la cage d'esca-
lier sont découplées et stabilisées séparément.

Le systéme de stabilisation de I'immeuble se com-
pose de deux parois continues sur tous les niveaux
dans chacune des directions principales. Les parois
sont reliées entre elles par des voiles de plancher ri-
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gides en structure mixte bois-béton. Grace aux pa-
rois disposées en périphérie, la rigidité a la torsion
est importante.

La répartition sur la hauteur du batiment des rigidi-
tés horizontales, de la résistance face aux charges
horizontales et des masses ne connait pas de dis-
continuité (sauf au passage du plancher du rez).

De cette maniére, les régles principales de la
conception parasismique sont respectées, ce qui as-
sure au batiment un bon comportement en cas de
séisme.

Dans ce qui suit, on ne considére plus que la struc-
ture du batiment.

5.1.2 Poids propre et charges permanente
La structure porteuse de la toiture, recouverte par
une végétation extensive, est constituée d'éléments
en caisson, tandis que les planchers sont composés
d'éléments mixtes bois-béton. Toutes les parois in-
térieures et extérieures sont en ossature bois.
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Le poids propre des cloisons non porteuses inté-
rieures est reparti de maniére forfaitaire sur la sur-
face:

gk = 0,50kN/m?

La charge répartie de la toiture plate résulte de sa
composition et de la prise en compte de la moitié de
la charge des parois intérieures:

gk = 3,29kN/m? + 0,25kN/m? = 3,54 kN/m?

La charge repartie des planchers résulte de leur
composition et de la prise en compte de la charge
des parois intérieures:

g = 5,83kN/m? + 0,50 kN/m? = 6,33 kN/m?

La charge surfacique des parois extérieures, d'apres
leur composition, est de:

Ji = 1,05kN/m?

Figure 56: Composition des éléments d'ouvrage.
1 Composition toiture:
Substrat 80 mm, saturable
Etanchéité 5 mm
Isolation avec forme de pente 40-100 mm
Elément en caisson:
lamibois a plis transversaux 36 mm, vissé-collé
nervures 80/280 mm, a =416 mm/Isolation fibres
minérales
lamibois a plis transversaux 36 mm, vissé-collé
Frein vapeur
Plafond platre 2 x15 mm

2 Composition plancher:
Parquet 15 mm
Chape ciment 80 mm
Isolation au bruit de choc 30 mm
Plancher mixte bois-béton:
béton 120 mm
planches juxtaposées 120 mm
Plafond platre suspendu 2 x15 mm

3 Composition paroi extérieure:
Lambris de facade 24 mm
Lattage/Ventilation 40 mm
Plaque de platre fibrée 15 mm
Montants 60/240 mm, a = 625 mm/Isolation
fibres minérales
Frein vapeur
Panneau OSB3 15 mm
Lattage d'installation 40 mm/Isolation fibres
minérales
Plaque de platre fibrée 15 mm



5.1.3 Charge utile des planchers

Selon I'affectation du batiment en catégorie A, ha-
bitation, la charge utile g, des planchers jusqu'au
troisitme étage et le coefficient de réduction ),
pour la partie quasi permanente de la charge utile
sont les suivants:

qx = 2,00 kN/m?

Y, =03

5.1.4 Neige

La valeur caractéristique de la charge de neige g, est
déterminée par rapport a l'altitude de référence h,
qui, outre I'altitude h, intégre les conditions clima-
tiques régionales. Ici on choisit:

h =490 m

hp=490m+0m =490 m

Coefficient de forme de toiture pour un toit plat:
p; =038

Coefficient d'exposition choisi:
c. =10

Coefficient thermique choisi:

Cr =10

La valeur caractéristique de la charge de neige sur
un terrain horizontal s, et la valeur caractéristique

de la charge de neige g, sont déterminées au moyen
des relations suivantes:

= 1+(h°)2 0,4 = 1+<490)2 0,4
Sk = 350 = 350 ’
s, = 1,18 kN/m?

Ge=1;Co-Cr-sp=08-10-10-1,18kN/m?
g, = 0,95 kN/m?

Le coefficient de réduction 1, pour la part quasi per-
manente de la charge de neige s'exprime, en fonc-
tion de I'altitude de référence, par:

1000
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5.1.5 Vent

Sans référence a un lieu, un terrain de la catégorie Ill
pour la détermination de la pression dynamique été
choisi.

Valeur de référence de la pression dynamique:
dpo = 0,9KkN/m?

Hauteur du batiment:
z=11,6m

Hauteur du gradient choisie:
Zg =450 m

Exposant de rugosité du sol choisi:
a, =0,23

Facteur de réduction dans les directions x et y:
Creax = 0,88

Creay = 0,86

Facteur dynamique:
Cq = 1,0

Coefficient de force dans les directions x et y:
Cs = 1,05

Surfaces de référence de I'ouvrage dans les direc-
tions x et y:
A =11,6m-12,0m

Argy=11,6m-16,0m

Le coefficient du profil de répartition du vent ¢, ainsi
que finalement la pression dynamique g, et la valeur
caractéristique de la force globale due au vent Q,
sont tirées des expressions suivantes:

ar 2
A
c,=16" [<2—> + 0,375]
g
2

11,6123
=1,6-[( ’ ) +0,375] =1,04

450
dp = Cn - qpo = 1,04 - 0,9kN/m? = 0,936 kN/m?

Qr = Crea * Ca* Cr* qp * Arer

Qux = 0,88-1,0-1,05-0,936kN/m?- 11,6 m - 12,0 m
Qux=120kN

Qxy =0,86-1,0-1,05-0936kN/m*- 11,6 m- 16,0 m
Quy = 157 kN

La valeur de calcul de la force globale du vent Q, est
de:

Qa =7 Qk
Qqx =1,5-120 kN = 180 kN

Qay = 1,5- 157 kN = 235 kN
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5.1.6 Séisme
Les données déterminantes du batiment ont été
choisies comme suit:

Zone sismique Z3b, avec valeur de calcul de I'accé-
lération du sol

agq = 1,60 m/s?

Classe de sol de fondation C avec parameétres du
spectre de dimensionnement:
S/Tg/Tc/Tp = 1,15/0,205/0,60s/2,00 s

Classe d'ouvrage CO | avec facteur d'importance:
]/f = 1,0

Comportement ductile de la structure, type de
structure D (parois en ossature) avec coefficient de
comportement:

q=30

Masses et actions quasi permanentes

Afin de totaliser les actions horizontales fictives F,
correspondant aux charges permanentes et quasi
permanentes, on considére la valeur caractéristique
du poids propre de I'étage ou de la toiture G, en in-
tégrant les cloisons intérieures de maniére forfaitaire
et le poids propre des parois extérieures, ainsi que la
valeur caractéristique de I'action variable @, la
charge utile pour les planchers ou la neige pour la
toiture, en considérant le facteur de réduction pour
la part quasi permanente de I'action variable 1.

Fa=Get ) Q¥

Frres—ze = 12m-16 m - (6,33kN/m? + 2,00kN/m? - 0,3) + 2,9m - 2 - (12 m + 16 m) - 1,05 kN/m?
Fh,rez—Ze = 1501 kN

Frze=12m-16m-3,54kN/m? + 1,45m-2- (12m + 16 m) - 1,05kN/m? = 765 kN

Figure 57: Situation | Action permanente Action permanente Action variable Masse | Action horizon-
Masses des étages a Poids propre tale fictive
considérer pour le calcul plancher/parois int. Poids propre paroi ext. Neige/charge utile
de I'action sismique. 4 Ik A 9 [ Y m Fy
3¢ 192m?  |3,54 kN/m? |81 m? 1,05 kN/m? | 0,90 kN/m? | 0,00 77 t 765 kN
2¢ 192m?  |6,33kN/m? [162 m? 1,05 kN/m? | 2,00 kN/m? | 0,30 150 t 1501 kN
1e" 192m?  |6,33kN/m? [162 m? 1,05 kN/m? | 2,00 kN/m? | 0,30 150 t 1501 kN
Rez 192m?  |6,33kN/m? [162 m? 1,05 kN/m? | 2,00 kN/m? | 0,30 150 t 1501 kN
Somme 527 t 5268 kN




5.2

Outre |'action sismique, la stabilisation d'un bati-

ment doit également étre a méme de reprendre

celle du vent. Des calculs de comparaison pour des

situations typiques en Suisse ont montré qu'en

fonction des paramétres déterminants pour |'action

sismique, des dimensions du batiment et de la

constitution de la structure, aussi bien I'action du

vent que celle du séisme pouvait étre déterminante

dans le dimensionnement de certaines parties d'ou-

vrage. Les vérifications sont donc a mener aussi bien

pour le vent que pour le séisme.

Le prédimensionnement permet a l'ingénieur proje-

teur de fixer la structure de stabilisation dans la

phase de la conception. Le prédimensionnement

présenté s'appuie sur l'application de la méthode

des forces de remplacement selon la norme SIA 261

(voir chapitre 3.1.1).

Le prédimensionnement suit les étapes suivantes:

o Réflexion sur les parois (chapitre 5.2.1)

e Détermination des efforts intérieurs pour I'ac-
tion vent (chapitre 5.2.2)

e Conception des parois (chapitre 5.2.3)

¢ Evaluation de la période de vibration fondamen-
tale (chapitre 5.2.4)

e Détermination des efforts intérieurs pour I'ac-
tion sismique (chapitre 5.2.5)

e Mise en paralléle des efforts intérieurs sous I'ef-
fet du vent et du séisme (chapitre 5.2.6)

e Adaptation éventuelle des parois et de leurs an-
crages face a |'action sismique

Lorsque dans les derniéres phases de travail, les pa-
rois doivent étre adaptées d'une maniére telle
qu'elles soient sensiblement plus rigides que lors du
calcul des forces de remplacement, les étapes de
prédimensionnement doivent étre reprises a partir
de I'évaluation de la période de vibration fonda-
mentale.
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Prédimensionnement de la stabilisation horizontale

5.2.1 Réflexions sur les parois

Toutes les parois sont construites de la méme ma-
niere. La rigidité horizontale est donc constante sur
la hauteur du batiment.

La structure en ossature choisie, avec un revétement
en OSB agrafé, est relativement souple comparée a
d'autres méthodes de construction. Par ailleurs,
I'agrafage est un élément qui se préte particuliére-
ment bien a la dissipation d'énergie, car il dispose
d'une grande capacité de déformation, particuliére-
ment dans le domaine plastique. En plus I'espace-
ment des agrafes peut étre adapté de maniere
idéale aux exigences de rigidité et de résistance. En
revanche les ancrages, les liaisons au passage des
étages et toutes les pieces en bois font partie des
éléments qu'il faut surdimensionner.

Dans cet ensemble, il est recommandé de concevoir
I'agrafage comme I'élément le plus souple avec la
résistance la plus faible. L'état limite est donné de
cette maniere par |'aptitude au service sous |'action
du vent (avec incorporés fragiles) au niveau du rez.
En partant de la résistance choisie de I'agrafage, les
autres éléments peuvent étre surdimensionnés en
conséquence.

Cette matérialisation des parois de stabilisation
conduit d'une part au comportement souhaité lors
de la classification de la structure dans le type D
avec un coefficient de comportement g de 3,0, et
d'autre part, grace a une période de vibration fon-
damentale élevée, a des forces de remplacement du
séisme les plus faibles possible.



52 Batiments en bois parasismiques
de plusieurs étages

5.2.2 Détermination des efforts intérieurs
sous I'action du vent

La figure 58 présente la valeur de calcul pour la sé-
curité structurale de I'action globale du vent avec y,
=15, sa répartition sur les différents planchers du
batiment, ainsi que les efforts intérieurs correspon-
dants. La figure 59 présente les mémes actions pour
I'aptitude au service, avec cette fois-ci les valeurs de
calcul déterminées avec y,=1,0.

Figure 58: Valeurs de 1 2 3 4

calcul pour la vérification

de la sécurité structurale

(YQ =1,5)

1 Actions globales du vent
sur le batiment Q,

2 Répartition des forces de
vent F, sur les planchers

3 Efforts tranchants V;

4 Moments de flexion M,

Figure 59: Valeurs de

calcul pour la vérification

de I'aptitude au service

(Yo=1.0)

1 Actions globales du vent
sur la batiment Q,

2 Répartition des forces de
vent Fy sur les planchers

3 Efforts tranchants V,

4 Moments de flexion M,




Figure 60:

Répartition des efforts
intérieurs sur les parois
(approximation) en
considérant leur rigidité
horizontale. Les efforts de
torsion éventuels ne sont
pas considérés.

5.2.3 Conception des parois de stabilisation

Etats limites

Les exigences en matiére d'aptitude au service sous
I'action du vent sont définies dans la norme SIA 260
(2003) tableau 3, de la maniére suivante:

e avec des incorporés fragiles u, < h/500
déplacement horizontal maximal u,, par étage, en
fonction de la hauteur d'étage h pour un cas de
charge rare.

e avec des incorporés ductiles u, < H/300
déplacement horizontal maximal u;, du sommet du
batiment, en fonction de la hauteur totale de I'ou-
vrage H pour un cas de charge fréquent.

Puisque les batiments multiétages contemporains
en bois possédent souvent de grandes surfaces vi-
trées en facade, et que les attentes sont élevées en
ce qui concerne I'aménagement intérieur, la struc-
ture doit remplir en général les exigences liées aux
incorporés fragiles.
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Répartition des actions globales du vent

sur les parois de stabilisation

La répartition des efforts intérieurs sur les parois dé-
pend de leur rigidité horizontale respective. Selon
leur type de construction, celle-ci est avant tout
fonction de leur rigidité au cisaillement, de leur rigi-
dité a I'allongement, ou de leur rigidité a la flexion
(voir chapitre 4.7). Si toutes les parois sont
construites de la méme maniére (type et épaisseur
du revétement, de la connexion, etc.) et s'il en
existe au moins deux par direction principale, les ef-
forts intérieurs se répartissent entre les parois en
fonction de leur longueur. La figure 60 résume cette
situation. Ces formules ne considérant pas la torsion
due a des charges excentriques, elles ne sont va-
lables que pour des parois disposées de maniére ap-
proximativement symétrique.

Rigidité déterminante pour
le déplacement horizontal
de la paroi

Systéme sollicité avant tout
au cisaillement
(rigidité cis.GA" [kNI)

Systeme sollicité avant
tout a I'effort normal
(rigidité all. EA [kN])

Systéme sollicité avant tout
en flexion
(rigidité flex. EI [kNmm?])

Exemple

Paroi en ossature revétement

Systéme en barre

Bois panneauté multicouche

agrafé par ex. treillis Parois en béton
Formule pour la répartition _ Vil N v, 12 - V- 13
des efforts intérieurs ai n_ ai =yn 2 ai =S 3
j=17 j=1% j=1%




Figure 61:

Valeur de calcul par paroi
des efforts intérieurs dus a
|"action du vent, au niveau
de I'horizon d'encastre-
ment pour la sécurité
structurale (y,=1,5).

Figure 62:

Valeur de calcul par paroi
des efforts intérieurs et de
la charge globale dus a
|"action du vent, au niveau
de I'horizon d'encastre-
ment pour I'aptitude au
service (yo=1,0).

Les parois de I'exemple d'application sont réalisées
en ossature avec un revétement agrafé. Ce systeme
est sensible avant tout aux sollicitations de cisaille-
ment. Les parois PY1 et PY2 sont longues toutes
deux de 4 m. L'effort tranchant total se répartit donc
par moitié sur chacune. Pour les parois PX1 et PX2
le calcul de la répartition est présenté dans ce qui
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Vd'li

Vd,i = n l
j=17

I;  longueur de la paroii [m]

longueur de la paroi j [m])

V; effort tranchant global [kN]

V;; partde l'effort tranchant V,; pour la paroi i [kN]

suit. 105KkN -3 m 45 kN
Sur la base des mémes expressions, les moments et APXI ™ 3+ 4m
les actions globales du vent sont répartis entre les
parois. Il en résulte les efforts intérieurs de prédi- 105kN - 4 m

i is résumé i Vapxz = ————— =60 kN
mensionnement des parois résumés aux figures 61 d,Px2 3m+4m
et 62.
Paroi PX1 PX2 PY1 PY2
Vi 68 kN 90 kN 103 kN 103 kN
M, 448 kNm 597 kNm 682 kNm 682 kNm
Paroi PX1 PX2 PY1 PY2
Vy 45 kN 60 kN 69 kN 69 kN
M, 298 kNm 398 kNm 456 kNm 456 kNm
Qg 51 kN 69 kN 78,5 kN 78,5 kN

Dimensionnement de I'agrafage et du revétement

Il est possible d'estimer la rigidité de substitution né-
cessaire dans la direction y (action du vent plus im-
portante pour une rigidité pratiquement égale que
dans la direction x, et méme type de sollicitations) a
partir de I'action globale de vent tirée de la figure
61, des exigences de I'aptitude au service avec des
incorporés a caractere fragile, des formules de dé-
termination de la déformation d'un batiment au rez
selon le chapitre 6.2.5, ainsi que de la connaissance
du comportement a la déformation des parois (dé-
formation totale: env. 80% de déformation au ci-
saillement et 20% en flexion de la paroi et rotation
des ancrages, voir chapitre 4.6). Il est ainsi possible
a l'aide des diagrammes du chapitre 6.2.4 de choisir
la constitution du revétement et de I'agrafage. Les
choix retenus pour I'exemple d'application sont
donnés a la figure 63.

Avec |'approche choisie pour le dimensionnement
de I'agrafage et du revétement, ainsi qu'en consi-
dérant un comportement linéaire de tous les élé-
ments constituant la paroi, on peut partir du fait
que l'agrafage sera le maillon faible de la paroi.

u, < h/500 = 2900 mm/500 = 5,8 mm

Déformation au cisaillement:
Upga = Uy - 80% = 4,6 mm

u _7'Qd'h
h,GA 8- GA*

sub

_7:Qq-h _7-785kN-29m

GA:,, = = 43 MN
sub 80,0046 m

8 Upa



Figure 63:

Constitutions des paroi
choisies et résistances Vg,
et My, correspondantes
pourn,=1,0etn,=1,0.

Dimensionnement de I'ancrage

En respectant les conditions de dimensionnement
de l'agrafage et du revétement, on peut choisir,
pour le dimensionnement de I'ancrage, I'approche
du surdimensionnement par rapport a la résistance
de I'agrafage.

Pour I'effort tranchant, ceci peut étre réalisé directe-
ment. Pour I'ancrage du moment, il est nécessaire
de convertir I'effort tranchant en moment. Pour la
méthode des forces de remplacement, il est facile de
déterminer une relation entre I'effort tranchant et le
moment dans les ancrages des montants de bord, a
condition que les charges permanentes et quasi per-
manentes (E,) se répartissent sur les quatre niveaux,
du rez au 3¢ (toiture), selon le rapport 1/1/1/0,5 et
que la hauteur des étages (h) soit constante (voir
chapitre 6.2.1). Dans ce cas, les effets du second
ordre et l'influence de la torsion n'est prise en
compte que de maniére simplifiée par une relation
linéaire entre I'effort tranchant et le moment (fac-
teur p), ce qui est néanmoins suffisant lors de I'ap-
plication de la méthode des forces de remplace-
ment. Le surdimensionnement peut avoir lieu par
analogie aux formules 23-27 du chapitre 3.2.3,
dans lesquelles une réduction du moment par le fac-
teur 1/k n'est pas recommandée dans cet exemple
d'application (voir chapitre 5.8.2).
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Dans ce qui suit, le calcul de la résistance nécessaire
des ancrages a 'effort tranchant et au moment de la
paroi PX1 est présenté. Les constitutions choisies a
I'aide des diagrammes du chapitre 6.2.4 sont résu-
mées a la figure 63. Puisque la rigidité des ancrages
n'influence pas de maniére significative la rigidité
totale de la paroi, il existe dans ce cas une assez
grande liberté pour le choix de la composition de
ceux-ci, en considérant qu'une résistance élevée
pour I'ancrage du moment signifie dans le méme
temps une plus haute réserve pour la reprise des
charges verticales.

Vit =12 Viy

V5 >1,2-170 kN = 204 kN
My/V;=22/8-h

Mgt >V, -22/8-h

Mt >204kN-22/8-2,9m=1627 kNm

Paroi PX1 PX2 PY1 PY2

Longueur 30m 40m 40m 40m

Revétement 2 x OSB3 15 mm 2 x OSB3 15 mm 2 x OSB3 15 mm 2 x OSB3 15 mm

Agrafage agrafes 1,53 x55 mm, agrafes 1,53 x55 mm, agrafes 1,53 x55 mm, agrafes 1,53 x55 mm,
agrafage sur deux rangs, agrafage sur deux rangs, agrafage sur deux rangs, agrafage sur deux rangs,
a,=24 mm a,=24 mm a,=24 mm a,=24 mm

Via ~170 kN ~225 kN ~225 kN ~225 kN

Filiere BLC GL28h 140/240 mm BLC GL28h 140/240 mm BLC GL28h 140/240 mm BLC GL28h 140/240 mm

Liaison par broches

8 broches sur 2 rangs,
d=10 mm

8 broches sur 2 rangs,
d=10 mm

8 broches sur 2 rangs,
d=10 mm

8 broches sur 2 rangs,
d=10 mm

Vka

~250 kN

~250 kN

~250 kN

~250 kN

Montant de bord

BLC GL28h 240/240 mm

BLC GL28h 240/240 mm

BLC GL28h 240/240 mm

BLC GL28h 240/240 mm

Liaison par broches

16 broches sur 4 rangs,
d=10 mm

16 broches sur 4 rangs,
d=10 mm

16 broches sur 4 rangs,
d=10 mm

16 broches sur 4 rangs,
d=10 mm

Mgy ~1540 kNm ~2050 kNm ~2050 kNm ~2050 kNm
GAsup ~32 MN ~44 MN ~44 MN ~44 MN
El, ~3100 MN m? ~5500 MN m? ~5500 MN m? ~5500 MN m?




Figure 64:

Résistances Vg, et Mg,

des parois et valeurs de
calcul des efforts intérieurs
dis a I'action du vent au
niveau de I'horizon d'en-
castrement pour la sécurité
structurale (yy=1,5).
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Paroi PX1 PX2 PY1 PY2
Agrafage et revétement Vy, ~170 kN ~225 kN ~225 kN ~225 kN
Ancrage de I'effort ~250 kN ~250 kN ~250 kN ~250 kN
tranchant Vyy
Ancrage du moment Mg, ~1540 kNm ~2050 kNm ~2050 kNm ~2050 kNm
V, 68 kN 90 kN 103 kN 103 kN
M, 448 kNm 597 kNm 682 kNm 682 kNm

Premier controle de la résistance

La figure 64 présente les résistances des parois com-
parées aux valeurs de calcul des actions du vent. Il
apparait clairement que les parois sont dans ce cas
surdimensionnées par rapport a la sécurité structu-
rale.

5.2.4 Estimation de la période de vibration
fondamentale
Gréce a la formule (261.39) de la norme SIA 261
(2003), la période de vibration fondamentale peut
étre estimée a I'aide d'un simple calcul statique des
déformations selon le chapitre 6.2.6. Dans ce but,
on calcule le déplacement horizontal fictif du som-
met du batiment sous les charges permanentes et
quasi permanentes agissant horizontalement.

Calcul du déplacement horizontal fictif

Le déplacement du sommet du batiment peut étre
déterminé de maniere simplifiée avec les formules
du chapitre 6.2.6. Les déplacements fictifs dans les
directions x et y sont calculés sur cette base.

La figure 65 présente le modéle de la structure du
batiment de I'exemple d'application pour le calcul
des déplacements horizontaux fictifs sous charges
permanentes et quasi permanentes, ainsi que les
déformations calculées dans les directions x et y.

me=77t

ms =150t

m, =150t

m; =150t

Figure 65:
Modele de la structure avec:

756 kN
—

1501 kN

1501 kN

1501 kN
S

) Kppe= 3650 MNm/rad
A

11600

) Kpp = 3650 MNm/rad

) Kpp. e = 3650 MNm/rad

Zj‘ Kpprer = 7300 MNm/rad R

Use, = 715 mm

29 Kpgre, = 9400 MNm/rad

Use,y = 598mm

N Kppe= 4700 MNm/rad
) Koy = 4700 MNm/rad

J Ky 1e = 4700 MNm/rad

1 actions horizontales fictives correspondant aux charges permanentes et quasi permanentes dans un rapport
1:1:1:0,5 (action en toiture ajustée)
2 barre de substitution dans la direction x (XEI,,, = 8600 MNm?, ¥.GA'",,, =76 MN) et déplacement calculé
correspondant u du sommet du batiment
3 barre de substitution dans la direction y (XEI,,;, = 11000 MNm?, ¥.GA',,, = 88 MN) et déplacement calculé
correspondant u du sommet du batiment
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_28-Fuorh* 16" Fiior
T 3 Y Eluw, | 73 GA:

sub,x

+ h - [sin(@ey) + SIN(Apey + Ager) + -

+ Sin(arez t Aer + Az + a3e)]

M; - 180
al KDF - TT
Kpp = Z llz ) Kser,i

2

a; angle de rotation de la paroi en raison de la flexibilité des liaisons [°]
YEl, somme des rigidités de substitution 2 la flexion des parois [kNm?]
F o action horizontale totale correspondant aux charges permanentes et quasi permanentes [kN]
YGA',, somme des rigidités de substitution au cisaillement des parois [kN]
h hauteur d’étage (constante a tous les niveaux) [m]
Kpr constante de ressort en rotation de la paroi [kNm/rad]
Keeri module de glissement individuel des liaisons d’une paroi i [kN/m]
[; longueur de la paroi i [m]
M; moment de flexion au niveau de I'ancrage [kNm]
u déplacement fictif du sommet du batiment [m]

_28-5268KN-(29m)° 16-5268kN-29m
U = 73786 105 KNm? 7-76-103 kN
2,9m - [sin(0,27) + sin(0,27 + 0,31) + sin(0,27 + 0,31 + 0,14) + sin(0,27 + 0,31 + 0,14 + 0,03)]

u, =0,139m+ 0,459m + 0,117 m = 0,715m

U, = 0,598 m

Calcul de la période de vibration fondamentale
selon I'expression (261.39) de la norme SIA 261
(2003)

T1=2‘\/Il

T; période de vibration fondamentale [s]
u  déplacement horizontal fictif du sommet du bati-
ment [m]

T, x=2-40,715=1,69s

T,, =2-/0598 = 1,55
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5.2.5 Détermination des efforts intérieurs sous I'action sismique

Spectre de dimensionnement selon I'expression (261.32) de la norme SIA 261 (2003)

a T
Sd=2,5-yf.%d.5.T16:q

¥s  facteur d'importance [-]

valeur de calcul de I'accélération du sol [m/s?]

g  accélération terrestre [m/s?]

q  coefficient de comportement [-]

S  paramétre dans la détermination du spectre de réponse élastique [-]
Sy valeur spectrale du spectre de dimensionnement [-]

T; période de vibration fondamentale [s]

T, paramétre dans la détermination du spectre de réponse élastique [-]

1,6 m/s? 0,6s

— 1,15 ————= 10,055
9,81 m/s? 1,69s- 3,0

Sax=25-10-

Say = 0,061

Calcul de la force de remplacement sismique selon I'expression (261.40)
de la norme SIA 261 (2003)

Fqg=Sar, Z (Gk + Z 2 Qk)j
Jj

1, coefficient de réduction pour la part quasi permanente de I’ action variable [-]
F,; force de remplacement due a I'action sismique [kN]

G, valeur caractéristique de I'action permanente [KN]

Q) valeur caractéristique de I'action variable [kN]

Sy valeur spectrale du spectre de dimensionnement [-]

Fax = 0,055 (3 - 1501 kN + 765 kN) = 290 kN

F4, = 321kN

Répartition de la force de remplacement sismique entre les étages selon la formule
(261.41) de la norme SIA 261 (2003)

zi Eq;

F,, =— "% .F
d,i Z] Z]' . Ed,j da
E,; action quasi permanentes a I'étage i [kN]
action quasi permanentes a I'étage j [KN]
F, force de remplacement globale [kN]
F,; force de remplacement agissant a I'étage i [kN]
z;  hauteur de I'étage i au-dessus de 'horizon d’encastrement [m]
hauteur de I'étage j au-dessus de I'horizon d’encastrement [m]

29m-1501 kN

o - 290 kN = 36 kN
arezx = (2,9m+58m +87m) - 1501 kN + 11,6 m - 765 kN

Fagerx = 72kN
Fy ex = 108 KN

Fd,.?e,x =74 kN



Figure 66:

Valeur de calcul de:

1 action globale sur le
batiment F,

2 répartition des forces de
séisme sur les étages F;

3 valeur de calcul de I'ef-
fort tranchant V;,

4 valeur de calcul du =

moment M,

Figure 67:

Comparaison des résistan-
ces avec les efforts inté-
rieurs des parois de stabili-
sation, au niveau de
I'horizon d'encastrement,
sous les actions de vent et
de séisme. Les efforts inté-
rieurs sous I'action du
séisme sont réduits du
facteur n,=1,4.

o0

5.2.6 Comparaison des efforts intérieurs
pour les actions vent et séisme

Lors de la comparaison des efforts intérieurs dus au
vent et au séisme, il faut observer que la résistance
des parties de construction en bois peut étre aug-
mentée d'un facteur n,=1,4 pour le cas de charge
séisme (voir chapitre 3.2.5). Afin de pouvoir compa-
rer les cas de charge, les efforts intérieurs résultant
de I'action sismique sont donc divisés par n,=1,4.
Cette réduction est applicable uniquement aux élé-
ments en bois, et non pas aux piéces métalliques
comme par ex. a celles de liaison.
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La figure 67 fait apparaitre le net surdimensionne-
ment des parois. Une rigidité suffisante doit cepen-
dant étre atteinte, afin de respecter les exigences en
ce qui concerne I'aptitude au service sous |'action
du vent. Pour la vérification de la résistance, les ef-
forts tranchants et les moments de flexion dus au
séisme sont déterminants pour I'ensemble des pa-
rois. L'exemple d'application se poursuit avec les
constructions choisies lors du prédimensionnement.

Paroi PX1 PX2 PY1 PY2
Résistance Vpy ~160 kN ~200 kN ~200 kN ~200 kN
Séisme V,; /n, 89 kN 118 kN 115 kN 115 kN
Vent V;, 68 kN 90 kN 103 kN 103 kN
Résistance My, ~1540 kNm ~2050 kNm ~2050 kNm ~2050 kNm
Séisme M, /1, 710 kNm 947 kNm 916 kNm 916 kNm
Vent M, 448 KNm 597 kNm 682 kNm 682 kNm
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5.3 Construction choisie sur la base du prédimensionnement

La figure 68 présente la conception des parois, re-
prise sans modification du prédimensionnement. Le
revétement, |'agrafage et les montants de bords
sont exécutés de maniere identique pour toutes les
parois. Les parois se différencient uniquement par
leur longueur qui est de 3 m pour PX1 et de 4 m
pour PX2, PY1 et PY2.

L'ancrage des réactions d'appui horizontales et ver-
ticales sur la dalle en béton armé du rez a lieu par
des plaques métalliques entaillées et des liaisons par
broches. Les plaques métalliques sont soudées a des
incorporés du méme matériau insérés dans la dalle
en béton armé. En relation avec la conception des
liaisons par broches, il faut observer que non seule-
ment les efforts de traction, mais également les ef-
forts de compression doivent étre repris par les
broches, et non pas par contact.

Les liaisons des parois au passage des étages sont
effectuées par des broches, comme au rez-de-
chausée. La résistance des liaisons est choisie
constante dans I'exemple, du rez a la toiture, méme
si en raison de la décroissance des actions, une ré-
duction eut été envisageable. Les forces de liaison
horizontales au passage des étages sont reprises di-
rectement par I'agrafage du revétement. Le joint de
montage des parois au passage des étages est
congu a cet effet avec des revétements qui se re-
couvrent. Les revétements des éléments mis en
place sont agrafés, lors du montage, a la filiere
haute de I'élément déja en position.

Les liaisons aux passages des étages entre les parois
et les voiles de plancher ont la fonction de trans-
mettre les charges horizontales des planchers aux
parois. Les liaisons sont constituées de vis compléte-
ment filetées disposées en ligne par paires, de biais.
Celles-ci sont visées dans la filiere haute de la paroi
et liées a I'armature de bord de la dalle de compres-
sion des planchers mixtes bois-béton. Cette liaison
appartient aux domaines qui restent élastiques et
doit par conséquent étre surdimensionnée de 20%

conformément a la norme SIA 265 (2003). Ainsi le
modele de structure choisi avec des parois ductiles
et des voiles de plancher pratiquement indéfor-
mables est respecté.

Si une seule des conditions cadres pour un compor-
tement ductile de la structure selon la norme SIA
265 (2003), chiffre 4.6.2, n'est pas remplie, alors le
comportement non ductile avec g=1,5 doit étre
choisi a la place du comportement ductile. Dans ce
cas, les forces de remplacement résultant du séisme
seront deux fois plus élevées. Bien entendu, le choix
d'un comportement non ductile de la structure n'est
pas erroné, si la structure est dimensionnée et réali-
sée en conséquence. Le choix d'un modéle de struc-
ture non ductile est par exemple justifié lorsque les
structures de stabilisation sont réalisées de maniere
tres diverse.



Figure 68:

Composition (revétement,
agrafage, montants de
bord et liaisons) des parois
PX1, PX2, PY1 et PY2,
invariable sur la hauteur
du batiment, conduisant a
une rigidité constante.

5.4  Rigidité horizontale de la structure

La rigidité horizontale de la structure dans les deux
directions principales est un paramétre important du
dimensionnement au séisme. Elle détermine la pé-
riode de vibration fondamentale de la structure et a
par conséquence pour les ouvrages de plusieurs
étages en bois une influence importante sur les
forces de remplacement sismiques a introduire. Afin
d'étre a méme de réaliser des constructions en bois
économiques, une prise en compte précise de la ri-
gidité horizontale des parois et des voiles de plan-
cher est le plus souvent profitable.

5.4.1 Comportement a la déformation horizon-
tale des parois en ossature bois

Le déplacement horizontal de parois en ossature bois
est presque entierement déterminé par la sommes
des parts provenant de la sollicitation a I'effort tran-
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1 Composition paroi
- revétement sur les deux faces OSB3 15 mm, tout
joint soutenu et agrafé, largeur des plaques 1,00 m,
hauteur 2,90 m
— agrafage tout bord de plaque, agrafe 1,53 x 55 mm,
entraxe 24 mm, K., par agrafe 247 N/mm, R, par
agrafe 0,476 kN
— montants de bord 240/240 mm, BLC GL28h, section
brute 57 600 mm?, section nette 41 748 mm?
— filieres 140/240 mm, BLC GL28h, section brute
33600 mm?, section nette 25 134 mm?
2 Liaison des montants de bords au passage des étages
- 3 plaques entaillées, FLA S355, t=8 mm
- plaque de base 240/240 mm, FLA S355, t=20 mm
— 16 broches sur 4 rangs, d=10 mm, CR 5.6,
fi:=500 N/mm?
- K, 146 x 10*> N/mm
3 Ancrage des montants de bord dans la dalle en béton
-3 plaques entaillées, FLA S355, t=8 mm
- plaque de base 300/380 mm, FLA S355, t = 45 mm
- 16 broches sur 4 rangs, d = 10 mm, CR 5.6,
fur =500 N/mm?
- K, 292 x 10* N/mm
4 Liaison a I'effort tranchant de la paroi a la dalle béton
- 3 plaques entaillées, FLA S355, t=8 mm
- plaque de base 300/320 mm, FLA S355, t=30 mm
— 8 broches sur 2 rangs, d=10 mm, CR 5.6,
fi=500 N/mm?
- K,,, 146 x 10*> N/mm

chant du revétement, du flux de cisaillement dans
la connexion qui lie le revétement au montants, de
la sollicitation a I'effort normal des montants de
bord, et de la déformation de la liaison au passage
des étages. D'autres déformations d'ordre secon-
daire (comme par exemple les allongements dans les
ancrages a la partie béton) sont pratiquement négli-
geables si la réalisation est conforme aux normes. La
théorie nécessaire au calcul des déformations hori-
zontales de parois en ossature bois selon [34, 35] est
décrite au chapitre 6. Dans ce qui suit, le déplace-
ment horizontal de la paroi PX1 est calculé au rez
pour une charge unitaire de 1 kN.
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Déplacement di a la sollicitation a I'effort normal des montants de bord

2-F-h3
teinst =3R4

section des montants [mm?]

module d’élasticité paralléle aux fibres [N/mm?]

charge unitaire de 1 kN [N]

hauteur de la paroi [mm)]

longueur de la paroi [mm]

Ug,se part de déformation des montants de bord verticaux [mm]

~>mm

2-1000 N - (2900 mm)3

_— =2,61-1073
UEinst = 3712000 N/mm? - 240 mm - 240 mm - (3000 mm)? m

Déplacement dii a la sollicitation au cisaillement d'un revétement

_F-h
uG,mst - G- A*

A section réduite pour la déformation de cisaillement [mm?]

F charge unitaire de 1 kN [N]

G module de cisaillement du matériau de revétement [N/mm?]
h hauteur de la paroi [mm]

l longueur de la paroi [mm]

Ugise Ppart de déformation d’un revétement [mm]

B 1000 N - 2900 mm
Ug,inst = 1080 N/mm? - (15 mm - 3000 mm)

=59,7-1073> mm

Déplacement dii au flux de cisaillement dans la connexion d'un revétement

F-a
Uy inst =2-[(1+n)-l+(1+m)-h]~K—V2
ser "My * !
entraxe de la connexion [mm]
charge unitaire de 1 kN [N]
hauteur de la paroi [mm]
module de glissement de la connexion [N/mm)]
longueur de la paroi [mm]
nombre de joints verticaux du revétement [-]
nombre de joints horizontaux du revétement [-]
nombre de rang d’agrafes [-]
Uginse part de déformation de la connexion d’un revétement [mm]

Q
<
]
S

I~x>=

=S
<

=2 [(1+0)-3000mm + (1 + 2) - 2900 mm] 1000N - 24 mm =126-1073
Ukinst = mm M 247 N/mm - 2 - (3000 mm)? mm
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Déplacement di a I'ancrage des montants de bord
ug pr = h - sin(a)

_ M-180 F-h-180
_KDF’T[_ KDF‘T[

a

12 Kser
2

Kpr =

a angle de rotation de la paroi en degré [°]
F charge unitaire de 1 kN [N]
h hauteur de la paroi [m]
Kpr  constante de ressort en rotation de 'ancrage resp. de la liaison [kNm/rad]
K.,  module de glissement de la liaison [kN/m]
longueur de la paroi [m]
M moment de flexion au niveau de I'ancrage, resp. de la liaison [kNm]
u,pr  déplacement horizontal dii a la souplesse des ancrages et des liaisons [m]

(3m)?-585 MN/m
2

Kpp = = 2633 MNm/rad

_ 1kN-29m-180
"~ 2,6-10%kNm/rad -

a = 0,06 - 1072 degré

Uy pr = 2900 mm - sin(0,06 - 1073 degré) = 3,19 - 1073 mm

Déplacement total de la paroi PX1 au rez

sous F=1 kN

Il est a noter que la paroi PX1 est revétue sur les
deux faces. La rigidité du revétement et de sa
connexion aux montants doit donc étre doublée.

1 1
Uinst = Uginst + 1 + 1 + Uk pr

UG, inst,i UK inst,i

1
+3,19-103 mm = 98,7 - 1073 mm

Uipse = 2,61 1073 mm + +

2. 1 2. 1
59,7 - 1073 mm 126 - 1073 mm
Figure 68a: Type de sollicitation Ug inst UG, inst Uk inst Ug pr Uinst
Part de déformation Part de déformation 3% 30% 64% 3% 100%

des différents types de
sollicitation.



5.4.2 Rigidité de substitution des parois

Afin d'étre en mesure de modéliser plus facilement
les parois, la rigidité de substitution d'une barre
équivalente est calculée. Dans cet exemple d'appli-
cation, la longueur de la paroi a représenter est
choisie comme hauteur de la section de cette barre
de substitution, tandis que comme largeur, on choi-
sit 100 mm pour I'ensemble des parois.

Les rigidités de substitution de la paroi PX1 sont dé-
terminées en fonction des déformations horizon-
tales du chapitre 5.4.1. Pour ce faire, les déforma-
tions de flexion et de cisaillement sont comparées

Module élastique de substitution de la paroi PX1
pour la console encastrée

F-h
Esub,PXl = I

3 Up s 3 boyp
E,inst 12

by, largeur de substitution de la paroi [mm]

E,, module E de substitution pour une largeur admise
de 100 mm [N/mm?]

F charge unitaire de 1 kN [N]

h hauteur d’étage [mm]
l longueur de la paroi [mm]
Ugine déplacement horizontal dii a la sollicitation

en flexion [mm]

1000 N - (2900 mm)3
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aux déformations d'une console encastrée, et les
modules de substitution, élastique respectivement
de cisaillement, tirés de ces expressions. Le module
E de substitution est obtenu a partir des parts de dé-
formation horizontale dues a la sollicitation a la
flexion, tandis que le module G de substitution pro-
vient de celles dues a la sollicitation au cisaillement.

Esub,PXJ =
3:2,61-103mm-

(3000 mm)3 - 100 mm

= 13824 N/mm?

12

Si les deux montants de bord de la paroi ont la
méme section, on a aussi:

2-E-A-1?
Elsub,PXI = T
_ bsub,PXl P
Louppx1 = — 1
6-FE-A

Esub,PXl = b ]
sub,PX1

6-12000 N/mm? - 240 mm - 240 mm

E =
sub,PX1 100 mm - 3000 mm

= 13824 N/mm?



Figure 69:

Modules E de substitution,
modules G de substitution
et constantes de ressort en
flexion des ancrages et des
liaisons pour les données
correspondant aux parois
dans un programme de
calcul statique.

65

Module de cisaillement de substitution de la paroi
PX1 pour la console encastrée

F-h
Gsub,PXI =
1 1 5
1 + 1 ‘%’ bsub,PXl -1
Ug,inst,i UK inst,i

by,  largeur de substitution de la paroi [mm]
F charge unitaire de 1 kN

Batiments en bois parasismiques

de plusieurs étages

Gy, module G de substitution pour une paroi large de 100 mm [N/mm?]

hauteur d’étage [mm]
1 longueur de la paroi [mm]
uG,ins[
uK,inst

1000 N - 2900 mm

déplacement horizontal di a la sollicitation a I'effort tranchant d’un revétement [mm]
déplacement horizontal dii au flux de cisaillement dans la connexion d’un revétement [mm]

Gsubpx1 = = 125 N/mm?
1 1 _3 5
—* 1 -10 mm~g~100mm~3000mm
2597 2126
Ressort en torsion pour prise en considération
des ancrages et des liaisons
N2
Kop=2 K. - (_)
DF ser 2
Kpr  constante de ressort en torsion de 'ancrage resp. des liaisons [KNm/rad]
K.  module de glissement des assemblages [kN/m]
1 longueur de la paroi [m]
3 m\?
Korres = 2 + 585 MN/m - (T) — 2633 MNm/rad
Kpr 1er—3¢ = 1317 MNm/rad
Rigidités de substitution des parois
Grace au calcul des modules E et G de substitution
et a celui des constantes de ressort en flexion (voir
figure 69), les parois en ossature bois du batiment
de quatre niveaux peuvent étre modélisées dans un
programme de calcul statique comme des consoles
encastrées.
Paroi PX1 PX2 PY1 PY2

Section de la paroi 100 mm x 3000 mm

100 mm x 4000 mm

100 mm x 4000 mm

100 mm x 4000 mm

E.p 13824 N/mm? 10368 N/mm? 10368 N/mm? 10368 N/mm?
G 125 N/mm? 125 N/mm? 125 N/mm? 125 N/mm?
Kpgre, 2633 MNm/rad 4680 MNm/rad 4680 MNm/rad 4680 MNm/rad

1317 MNm/rad 2340 MNm/rad

KDF,'I—.?

2340 MNm/rad

2340 MNm/rad




Figure 70:

Modules E de substitution,
modules G de substitution
et constantes de ressort en
flexion des ancrages et des
liaisons pour les barres de
substitution globales dans
les directions x et y.

Rigidités des barres de substitution

dans les deux directions principales

Dans la prochaine étape de travail (voir chapitre 5.5)
la période de vibration fondamentale du batiment
est déterminée a I'aide d'une barre de substitution
par direction principale. Dans ce but, les parois dans
les directions x et y sont regroupées en une seule

n 3
_ Zi=1 Esub,PXi : lpxi
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barre. Les modules de substitution E, G et les
constantes de ressort en flexion sont déterminés
dans ce qui suit, a titre d'exemple dans la direction
x, et récapitulés dans les directions x et y a la figure
70.

= 16200 N/mm?

Esub,x - 13
sub,x
13824 N/mm? - (3 m)3 + 10368 N/mm? - (4 m)3
sub,x = (4_ m)3
G _ Z?:l Gsub,PXi : lPXi
subx — i
sub,x
125 N/mm? -3 m + 125 N/mm? - 4 m 5
subx — =219 N/mm

4m

n
KDF,rez,x = 5 KDF,i
i=1

Kprrezx = 2633 MNm/rad + 4680 MNm/rad = 7313 MNm/rad

KDF,Ier—s’e,x

n
= E KDF,L’
i=1

Kpr 1er—3ex = 1317 MNm/rad + 2340 MNm/rad = 3657 MNm/rad

Direction X y

Selection de substitution 100 mm x 4000 mm 100 mm x 4000 mm
Equp 16200 N/mm? 20736 N/mm?

Goup 219 N/mm? 250 N/mm?

Kpgres 7313 MNm/rad 9360 MNm/rad
Kprierze 3657 MNm/rad 4680 MNm/rad




5.5

La période de vibration fondamentale peut étre dé-
terminée par différentes méthodes de calcul.
Comme complément a I'exemple d'application, les
différentes méthodes sont appliquées dans ce qui
suit, les résultats comparés, et les conséquences sur
la grandeur des actions mises en évidence.

5.5.1 Formule d'approximation (261.38)

de la norme SIA 261 (2003)
L'approximation de la période de vibration fonda-
mentale a 'aide de la formule (261.38) de la norme
SIA 261 (2003) n'a lieu que sur la base de la hauteur
du batiment (ici h = 11.6 m). Elle est donc détermi-
née indépendamment de la rigidité effective du sys-
téme porteur. Pour des immeubles a plusieurs
étages en bois, la période de vibration fondamen-
tale calculée de cette maniére correspond la plupart
du temps au palier maximum du spectre de dimen-
sionnement. Il en résulte des forces de remplace-
ment plus importantes que pour des méthodes qui
intégrent la rigidité horizontale du systéme porteur
de stabilisation.

Tix=T1y=0C- ho73

Ty =Ty, = 0,05-(11,6m)°75 = 0,31s

5.5.2 Formule d'approximation (261.39)
de la norme SIA 261 (2003)

La formule (261.39) de la norme SIA 261 (2003),
qui integre la rigidité de la structure, a déja été utili-
sée dans le prédimensionnement. Pour |'exemple
d'application, les périodes de vibration fondamen-
tales calculées au chapitre 5.2.4 sont répétées si
dessous pour les directions x et y.

Ty =169s

T],y = 1,55 S
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Période de vibration fondamentale de I'ensemble de la structure

5.5.3 Calcul a I'aide de la barre de substitution
selon la méthode de Rayleigh

Le calcul de la période de vibration fondamentale
par la méthode de Rayleigh [12] a lieu a I'aide de
I'expression ci-dessous. Son application nécessite de
connaitre les masses des étages m, la répartition des
actions horizontales par niveau F, et le déplacement
horizontal u des étages. Pour finir, la structure de
stabilisation dans les directions x et y est modélisée
comme une console encastrée avec les sections et
les valeurs des rigidités de substitution de la figure
70.

Fy; action horizontale fictive a I'étage i issue des
charges permanentes et quasi permanentes
[kN]

m; masse de I'étage i [kg]

T; période de vibration fondamentale [s]

u; déformation horizontale de I'étage i sous les

actions F; [m]
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Actions horizontales par étage

Comme pour |'estimation de la période de vibration
fondamentale selon I'expression (261.39) de la
norme SIA 261 (2003), on introduit la force hori-
zontale totale correspondant aux charges perma-
nentes et quasi permanentes. Sa répartition sur les
différents étages, admise triangulaire, a lieu sur la
hauteur du batiment en se basant sur I'expression
(261.41) de la norme SIA 261 (2003), comme pré-
senté dans ce qui suit.

Edl.
Fac = S
d,i Z Ed] - d,j

Ey; charges permanentes et quasi permanentes a |’étage considéré i [kN]
Ey; charges permanentes et quasi permanentes a I'étage j [kN]
Fy; action horizontale fictive correspondant aux charges permanentes et quasi permanentes

al'étage i considéré [kN]
Z; niveau de I'étage i considéré au dessus de 'horizon d’encastrement [m]
z; niveau de 'étage j au dessus de I'horizon d’encastrement [m]

11,6 m - 765 kN

o -5268 kN = 1336 kN
43X = (2,9m+58m+87m)- 1501 kN + 11,6 m - 765 kN

Fyzex = 1966 kN
Fgierx = 1311KkN

Fyresx = 655 kN

Déplacement horizontal d'étage

La détermination du déplacement horizontal d'étage
u; a lieu sur la barre de substitution globale. La fi-
gure 71 présente les valeurs de départ et les dépla-
cements d'étage dans les directions x et y.

1 2 3
me=77¢ 1336k N up,=915mm
8
&
&
m;=150t 1966kN_ | ) Kpgze = 3657 MNm/rad o[ Uze =748 mm " Kppse = 4680 MNm/rad
< g Ry
g
My =150t 1311KN %) Kopze = 3657 MNm/rad 2 e, = 510 mm % Kppe = 4680 MNm/rad
A | 8 P
&
Q
m; =150t 655 kY| ‘/‘ Kppqer = 3657 MNm/rad Ures,x = 244 mm " Ko = 4680 MNm/rad
% |
- /__‘) Kppre, = 7313 MNm/rad 1Y Kppyer = 9360 MNm/rad
Figure 71:

Représentation du déplacement horizontal d'étage avec
1 charges horizontales d'étage introduites F;;

Usey, =770 mm

Uze,y, = 634 mm

Ujer,y, = 435 mm

Urez,y = 210 mm

2 console de substitution dans la direction x (A, = 100 mm x 4000 mm, E,, = 16200 N/mm?, G, =219 N/mm?)

et le déplacement horizontal d'étage u;,

3 console de substitution dans la direction y (A, = 100 mm x 4000 mm, E,,, =20736 N/mm?, G, =250 N/mm?)

et le déplacement horizontal d'étage u;,



Figure 72:

Comparaison des résul-
tats provenant du calcul
de la période fondamen-
tale selon la norme SIA
261 (2003), la méthode
de Rayleigh, et d'apres un
modele de structure spa-
tial (chapitre 5.7).

Figure 73:

Spectre de dimensionne-
ment selon la norme SIA
261 (2003) avec indica-
tion des valeurs spec-
trales pour des périodes
de vibration fondamen-
tales calculées selon dif-
férentes méthodes.

Période de vibration fondamentale

Tix=2-m-
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150000 kg - ((0,244 m)? + (0,510 m)? + (0,748 m)?2) + 77000 kg - (0,915 m)?

655-103N-0,244m + 1311-103N- 0,510 m +
T,,=148s
T,,=137s

Si le programme statique utilisé dispose des outils
correspondants, la période de vibration fondamen-
tale peut étre calculée directement a I'aide de celui-
ci. La période fondamentale déterminée de cette
maniere devrait correspondre aux résultats par la
méthode de Rayleigh.

5.5.4 Comparaison des résultats

La comparaison des résultats a la figure 72 montre
que l'estimation de la période de vibration fonda-
mentale a l'aide de I'expression (261.38) de la
norme SIA 261 (2003) n'est pas adaptée aux ou-
vrages en bois. La période fondamentale obtenue
est notablement trop faible, ce qui conduit, lors du
calcul, a des charges de remplacement sismiques
bien plus élevées. Une estimation selon I'expression
(261.39) donne au contraire des résultats que I'on
peut utiliser pour le prédimensionnement. L'analyse
structurale définitive devrait cependant étre effec-
tuée soit avec la méthode précise de Rayleigh soit a
I'aide d'un programme statique, les deux méthodes

1966-103N-0,748 m + 1336-103N-0,915m

étant toutefois liées a une grande charge de calcul,
particuliérement pour la détermination de la rigidité
horizontale des parois.

Afin de comparer les différentes méthodes, la struc-
ture de I'exemple d'application a été modélisée en
complément comme un systeme porteur tridimen-
sionnel dans un programme de calcul statique, et
calculée a l'aide de la méthode du spectre de di-
mensionnement (voir chapitre 5.7). Les résultats de
ce calcul montrent que la période de vibration fon-
damentale est pratiquement identique a celle ob-
tenue par la méthode de Rayleigh. La valeur légére-
ment supérieure dans la direction x provient de
I'excentricité supérieure des masses par rapport au
centre de rigidité, ce qui conduit a une influence
plus importante de la torsion dans la période d'oscil-
lation fondamentale.

La figure 73 présente les valeurs spectrales du
spectre de dimensionnement correspondant aux pé-
riodes de vibration fondamentales calculées a I'aide
de différentes méthodes.

Méthode Forces de remplacement Spectre de réponse

Moyens SIA 261 (2003), SIA 261 (2003), Méthode de Rayleigh Modeéle de structure
expression (261.38) expression (261.39) spatial

Direction xety X y X y X y

fi 3,18 Hz 0,59 Hz 0,65 Hz 0,67 Hz 0,73 Hz 0,66 Hz 0,72 Hz

T; 0,31s 1,69 s 1555 1,48 s 137s 151s 1,40 s

Sq 0,156 0,055 0,061 0,063 0,068 0,062 0,067

Fy 821 kN 290 kN 321 kN 332 kN 358 kN 327 kN 353 kN

Sal-]
0,15 9
0,10

DNe |5)
0,05 OANE=="¢
0,00

0,01 0,1 1 10 TIs]

(D Sqx et Sqy selon I'expression (261.38)

(@ Sy selon I'expression (261.39)

(3 Sqy selon I'expression (261.39)

@) Sy, selon Rayleigh

(® S, selon Rayleigh

(® Sy selon la méthode du spectre de réponse
@ Sq, selon la méthode du spectre de réponse



5.6 Calcul des efforts intérieurs des parois

Figure 74:
Valeur de calcul

1 Force de remplacement

sismique globale sur le
batiment F,

2 Répartition sur les
étages Fy;

3 Valeur de calcul de
I'effort tranchant

4 Valeur de calcul du
moment de flexion M,

Afin de poursuivre I'analyse, les efforts intérieurs
doivent étre déterminés pour chaque paroi. On uti-
lise comme base les forces de remplacement obte-
nues par la méthode de Rayleigh, pour lesquelles la
répartition au niveau des planchers ainsi que les ef-
forts intérieurs correspondants dans les directions x
et y sont présentés a la figure 74.

Dans les étapes suivantes, il faut considérer les ef-
fets du second ordre et les forces de torsion dues a
la différence de position entre les centres de masse
et de rigidité lorsque les forces de remplacement sis-
miques sont appliquées.

5.6.1 Effets du second ordre dus a I'inclinaison
du batiment

Le déplacement horizontal des étages sous I'action
du séisme conduit a l'inclinaison des poteaux por-
teurs. Il s’ensuit des forces de déviation, qui doivent
étre transmises aux parois porteuses par l'intermé-
diaire des voiles de plancher. Ces sollicitations sup-
plémentaires des parois sont encore accrues par les
effets du second ordre. Cet effet est non seulement
valable pour les actions sismiques, mais doit étre
également considéré sous I'action du vent.

La détermination des effets du second ordre est
effectuée sur la barre de substitution globale, utili-
sée pour la période de vibration fondamentale selon
la méthode de Rayleigh (figure 71). Comme décrit
au chapitre 3.2.5, le calcul des déformations a lieu
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La somme de toutes les forces doit finalement étre
répartie sur les parois, afin de connaitre les efforts
intérieurs qui servent de base aux vérifications.

comme pour le calcul au séisme, avec la valeur
moyenne des modules d'élasticité, de cisaillement,
et de glissement.

Dans ce qui suit, les effets du second ordre sont pré-
sentés pour la direction x et récapitulés pour les
deux directions x ety a la figure 78.



Déformations horizontales du 1¢ ordre, détermi-
nées sur la barre de substitution

La figure 75 présente les forces de remplacement
sismiques sur la barre de substitution globale, les
déformations du 1¢ ordre résultantes, ces mémes
valeurs corrigées avec le facteur q' = (q+1)/2 pour le
calcul au second ordre (voir chap. 3.1.3), ainsi que
les efforts intérieurs résultants. Le facteur de correc-
tion qui dépend du coefficient de comportement gq

1 2 3 4

84 kN - _ 58 mm

124kN % Kppse = 3657 MNm/rad |47 mm

Q
83 kN 3 % Kppe = 3657 MNm/rad 32 mm
41KN Y Kppyer = 3657 MNm/rad 15 mm
\ % Kpgr., = 7313 MNm/rad
Figure 75:

Barre de substitution globale dans la direction x avec:

Déformation élastiques u,,

Déformations corrigées ug - q' =uy - (q +1)/2
Efforts tranchants résultants V;

Moments de flexion résultants M,

O U1 A WN -

Prise en considération de l'inclinaison initiale

des parois

Selon la norme SIA 265 (2003), chiffre 5.8.3.2, les
sollicitations dues a I'inclinaison initiale en I'absence
de contrainte doivent étre considérées dans le calcul
au second ordre. L'angle de déviation ¢ est déter-
miné ci-contre pour I'exemple d'application. Il s’en-
suit une augmentation de I'inclinaison de 9.5 mm
par étage.

.., 116 mm

- /94 mm

/64 mm
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prend en compte la part de déformation plastique
sous les actions de dimensionnement sismiques, a
considérer pour le calcul au second ordre.

847 kNm

30 mm 1691 kNm

2654 kNm

Forces de remplacement issues du calcul selon Rayleigh Fd
Barre de substitution (4,,, =100 mm x 4000 mm, E,, = 16200 N/mm?, G, =219 N/mm?)

= 0,005 >
(p_ ’ h

@ angle de déviation [rad]
h hauteur totale de 'ouvrage [m]

5
—— =3,28-1073

= 0,005 -
@ > 1116

@-h=2328-10"3-11600 mm = 38 mm



Figure 76:
Parameétres nécessaires
au calcul de la valeur 6.

Sensibilité au déplacement relatif entre étages
Selon I'Eurocode 8 (2004), les effets du second
ordre doivent étre pris en compte lorsque la sensibi-
lité au déplacement relatif entre étages 6 dépasse la
valeur de 0,1 (voir chapitre 3.1.3). Les déformations
déterminantes des parois & prendre en compte dans
le calcul au second ordre se composent des défor-
mations élastiques multipliées par le facteur q’=
(q+1)/2, auxquelles s'ajoute l'inclinaison initiale des
parois selon le chiffre 5.8.3.2 de la norme SIA 265
(2003). La figure 76 présente les parametres néces-
saires au calcul de la valeur 6.
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Situation | Niveau au Effort tran- Charges perma- | Déplacement Déplacement Déplacement
dessus horizon | chant V; nentes et quasi | horizontal horizontal d'étage
encastrement permanentes U, U, q’ + moyen d,.

Ny inclinaison
initiale

3¢ 11,6 m 84 kN 765 kN 58 mm 154 mm 31 mm

2¢ 87m 208 kN 1501 kN 47 mm 123 mm 40 mm

1er 58m 291 kN 1501 kN 32 mm 83 mm 43 mm

rez 29m 332 kN 1501 kN 15 mm 40 mm 40 mm

Pour I'exemple d'application les coefficients de sen-
sibilité au déplacement entre étages figurent ci-
apres. lls montrent que les effets du second ordre
doivent étre considérés pour tous les étages, a I'ex-
ception de I'étage de toiture, car les valeurs de sen-
sibilité 6 dépassent la valeur de 0,1. Pour le
deuxieme étage, le coefficient 6 se situant entre les
valeurs 0,1 et 0,2, les sollicitations supplémentaires
peuvent étre déterminées comme décrit au chapitre
3.1.3, avec le facteur 1/(1-0). Cette approche est
comparée dans ce qui suit avec la vérification pré-
cise, qui est nécessaire lorsque 8 >0,2.

0; sensibilité au déplacement relatif entre étages pour
I'étage i [-]

d, déplacement d’étage moyen [mm]

h;  hauteur de I'étage i [mm]

N, charges permanentes et quasi permanentes [kN]

V; valeur de calcul de I'effort tranchant [kN]

_ 5268 kN - 40 mm 022
Tz 7 332 kN-2900 mm

0,., = 0,19
0,, = 0,15

05, = 0,10




Sollicitations supplémentaires dues aux effets

du second ordre

Les forces horizontales supplémentaires dues a I'in-
clinaison des poteaux sont a considérer du point de
vue de la résistance, indépendamment des sollicita-
tions sismiques. Puisque les éléments de stabilisa-
tion sont des voiles, une réduction des rigidités, telle
qu'elle est définie dans la norme SIA 265 au chiffre
5.8.3.2 pour le calcul au deuxiéme ordre, peut étre
négligée (voir chapitre 3.1.3).

La figure 77 présente la barre de substitution défor-
mée, sur laquelle les effets du second ordre ont été
déterminés a l'aide d'un programme statique. La
déformation résulte de la superposition des défor-
mations du 1¢" ordre avec l'inclinaison initiale de la
structure. Les efforts intérieurs résultants (figure 77,

1 2 3
* 765 kN 765 kN
84 kN o
i 1501 kN . 1501 kN
124 kN  |") Koga =3657 MNm/rad
l 1501 kN 8 1501 kN
83 kN & \) Koz = 3657 MNm/rad
i 1501 kN . 1501 kN
41KN,_ ) K zer = 3657 MNm/rad
™ Kpgre, = 7313 MNm/rad
—-— )
Figure 77:

Barre de substitution globale avec

19mm + 64 mm + 6 mm

10 mm + 30 mm + 3 mm
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no 4 et 5) sont conduits par les voiles de planchers
dans les parois de stabilisation ce qui les sollicite de
maniére supplémentaire. Contrairement a la précé-
dente évaluation du déplacement des étages, le cal-
cul pour les quatre étages est présenté dans ce qui
suit, afin d'étre a méme d'établir une comparaison
compléte par la suite.

38 mm+ 116 mm + 11 mm
11kN

29 mm + 94 mm + 9 mm
32kN

54 kN

76 kN

1 Ensemble des charges agissant sur la barre de substitution F,;
2 Barre de substitution (4,,, =100 mm x 4000 mm, Ej,;, = 16200 N/mm?, G, =219 N/mm?)
3 Déformations considérées pour le calcul au second ordre: déformation du 1¢" et du second ordre, ainsi qu'inclinaison

initiale

4 Efforts tranchants résultant des forces de déviation dues a I'inclinaison des poteaux Vi ,qre
5 Moments de flexion résultant des forces de déviation dues a I'inclinaison des poteaux My; ;4.



Figure 78:

Barre de substitution glo-

bale avec

1 Forces de déviation hori-
zontales dues a l'incli-
naison des poteaux P,

2 Forces de remplacement
sismiques F,

3 Valeurs de calcul des
efforts tranchants résul-
tants V,

4 Valeurs de calcul des
moments de flexion
résultants M,

Figure 79:

Comparaison des efforts
intérieurs dans la direction
x issus du calcul selon la
méthode de Rayleigh, avec
et sans prise en compte du
calcul au second ordre.

Figure 80:

Comparaison des efforts
intérieurs dans la direction
x issus du calcul selon la
méthode de Rayleigh avec
prise en compte des effets
du 2¢ ordre, conformément
ala norme SIA 265 (2003),
et par approximation selon
Eurocode 8 (2004).

Sollicitations globales résultantes

A la figure 78, les forces de remplacement sismiques
et les forces des déviations dues a l'inclinaison des
poteaux sont mises en parallele. Ces charges sup-
plémentaires, qui doivent étre reprises par les parois,
sont significatives dans les deux directions x et y
pour cet exemple d'application. Les efforts inté-
rieurs sont par ailleurs déterminants pour le dimen-
sionnement des parois.

La méme évaluation devrait également étre faite
pour le cas de charge vent. Les efforts intérieurs
supplémentaires se révéleraient cependant sensible-
ment plus faibles, car les déformations horizontales
sous l'action du vent sont nettement plus petites.

Comparaison

Les efforts intérieurs issus du calcul selon la mé-
thode de Rayleigh sont présentés a la figure 79,
avec et sans prise en considération de I'inclinaison
des poteaux et des effets du second ordre. La com-
paraison des résultats montre que les efforts tran-
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chants augmentent jusqu'a 25%, respectivement
les moments de flexion jusqu'a 21%.

A la figure 80 les efforts globaux dans la direction x
résultant du calcul au second ordre sont comparés
aux valeurs correspondant a la méthode selon I'Eu-
rocode 8 (2004). Il apparait que les différences sont
minimes. Au rez et au 1¢" étage, les valeurs du calcul
au second ordre doivent étre utilisées, car le coeffi-
cient de sensibilité au déplacement relatif entre
étages 6 dépasse dans ces cas la valeur 0,2.

Pour les étapes suivantes, les efforts intérieurs issus
du calcul au second ordre sont utilisés pour
I'exemple d'application, car la valeur du coefficient
de sensibilité 8 excédant 0,2, il n'est en principe pas
possible d'utiliser la formule d'approximation. Les
effets du 2¢ ordre doivent étre par ailleurs étre consi-
dérés pour tous les autres étages (9>0,1) a I'excep-
tion du 3¢,

Situation | Altitude |V, AV, Vin Van/Va | My Apa My, My, /My

3¢ 11,6 m |84 kN 11 kN 95 kN 113% - - - -

2¢ 8,7 m 208 kN 32 kN 240kN 1 115% | 244 kNm 31 kNm 275 kNm 113%

1er 58m 291 kN 54 kN 345kN 1 119% | 847 kNm 124 kNm 971 kNm 115%

Rez 29m 332 kN 76 kN 408 kN :123% [1691 kNm 280 kNm 1971 kNm  117%

Rez 0,0m 332 kN 76 kN 408 kN 1123% 2654 kNm 1501 kNm 3155 kNm 119%
Calcul 2¢ ordre Approximation avec le facteur Différence

1/(1-0)

Situation | Altitude Vi My, Van Mgy, Van My,

3¢ 11,6 m 95 kN - 93 kN - 2% -

2¢ 8,7m 240 kN 275 kNm 245 kN 271 kNm 2% 1%

1er 5,8m 345 kN 971 kNm 359 kN 996 kNm 4% 3%

Rez 29m 408 kN 1971 kNm 426 kN 2088 kNm 4% 6%

Rez 0,0 m 408 kN 3155 kNm 426 kN 3403 kNm 4% 8%




Figure 81:

Systéme statique pour le
calcul de la rigidité hori-

zontale de chaque étage.

Figure 82:

Rigidités horizontales des
parois k; aux différents
étages déterminées par un
programme statique de
barre.

5.6.2 Détermination des centres de masse
et de rigidité

Le modele géométrique pour le calcul selon la mé-
thode des forces de remplacement est simplifié dans
la mesure ou I'on peut faire I'hypothése que les
forces de remplacement sismiques agissent aux
centres de masse des étages. La position du centre
de masse correspond au centre de gravité de la sur-
face des planchers, pour autant que I'on puisse ad-
mettre que la masse du plancher, des autres parties
d'ouvrage ainsi que la charge utile soient réparties
de maniére uniforme sur la surface de |'étage. La
position du centre de rigidité, quant a elle, dépend
de la rigidité horizontale des parois et de leur répar-
tition dans le plan.

Détermination du centre de rigidité

Le centre de rigidité est calculé individuellement
pour chaque étage et pour la toiture. Les rigidités
horizontales des parois sont calculées a I'aide d'un
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programme statique de barre. Les parois porteuses
sont modélisées dans ce cas comme des consoles
encastrées avec les rigidités de substitution ET,, et
GA',,, ainsi que les constantes de ressort en rotation
de I'ancrage et au passage des étages de la figure
69. La rigidité horizontale des parois est donnée par
le quotient de la charge unitaire agissant au niveau
des planchers resp. de la toiture et des déformations
résultantes. Les systémes statiques pour ce calcul
sont donnés a la figure 81. La figure 82 récapitule la
rigidité horizontale des quatre parois de I'exemple
d'application.

1 kN—
33
b 1kN-—»
2¢ 2¢
b ) 1kN-—»
1er 1er ']er
D D D TKN—»
Rez Rez Rez J Rez
D D 2D 2
Position | Altitude au dessus | PX1 PX2 PY1 PY2
de I'horizon (longueur 3 m) (longueur 4 m) (longueur 4 m) (longueur 4 m)
d’encastrement
3¢ 11,6 m 1471 kN/m 2212 kN/m 2212 kN/m 2212 kN/m
2¢ 8,7m 2439 kN/m 3534 kN/m 3534 kN/m 3534 kN/m
1€ 58m 4425 kN/m 6173 kN/m 6173 kN/m 6173 kKN/m
Rez 29m 10101 kN/m 13699 kN/m 13699 kN/m 13699 kN/m




Figure 83:

Plan du batiment avec in-
dication des coordonnées
(x/y) du centre de cisaille-
ment des parois et repré-
sentation schématique des
rigidités horizontales (res-
sorts) pour le calcul des
centres de rigidités. L'ori-
gine se situe dans le coin
inférieur gauche du plan.

Figure 84:

Coordonnées du centre de
rigidité dans les différents
étages.

La figure 83 montre la position des parois avec les
coordonnées (x/y) de leur centre de cisaillement.
Leur constante de ressort horizontale est représen-
tée schématiquement par des ressorts.

Les coordonnées xs des centres de rigidité dans la
direction x se situent pour tous les étages a 8,0 m en
raison de la position symétrique et de la composi-
tion identique des parois PY1 et PY2. Le calcul des
coordonnées ys pour I'exemple d'application figure
ci-apres.

La figure 84 résume les coordonnées calculées des
centres de rigidité. Les coordonnées dans la dierction
y sont différentes pour chaque étage. Avec l'aug-
mentation de I'altitude, la rigidité de la paroi courte
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PX1 baisse de maniere marquée si on la compare a
celle de la paroi longue PX2. Pour cette raison, avec
I'altitude le centre de rigidité se déplace toujours plus
vers la paroi la plus longue, autrement dit la plus ri-
gide, PX2.

k;, rigidité horizontale de la paroi i paralléle a I'axe x [kN/m]

y; ordonnée du centre de cisaillement de la paroi i [m]
ys ordonnée du centre de rigidité de I'étage [m]

10101 kN/m-12m + 13699 kN/m - 0 m

Ysrez = 10101 kN/m + 13699 kN/m

Ys1er = 501 m

=5,09m

Ysze =490 m
Ysze =479 m

Position Altitude au dessus de I'horizon | Abscisse x Ordonnée y

d’encastrement

3¢ 11,6 m 8,00 m 4,79 m

2¢ 8,7m 8,00 m 4,90 m

1€ 58m 8,00 m 501 m

Rez 29m 8,00 m 5,09 m




Figure 85:

Plan type d'étage avec
répartition en surfaces
partielles 4; en cas de
charges de plancher va-
riables, avec coordonnées
x/y du centre de gravité
des surfaces partielles.
L'origine des coordonnées
se situe dans le coin infé-
rieur gauche du plan.

Figure 86:

Coordonnées du centre de
gravité dans les différents
étages.

Détermination du centre de masse

Pour le calcul des coordonnées du centre de masse,
une répartition constante des masses sur la surface
des étages a été admise. Celles-ci correspondent
au poids propre, poids mort et a la part quasi per-
manente de I'action variable. La figure 85 montre
une partition d'un plancher dans le cas d'une répar-
tition des masses non constante. Les surfaces par-
tielles avec leurs charges respectives (permanentes
et quasi permanentes) et les coordonnées de leur
centre de gravité sont a introduire dans les formules
ci-dessous.
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Puisque les planchers de I'exemple d'application
sont identiques dans leur composition et leur affec-
tation, on peut renoncer a les partager en zones.
Pour I'exemple d'application, les coordonnées de la
figure 86 sont données par la symétrie.

A; surface partielle i du plan d’étage [m?]

Fy; charges permanentes et quasi permanentes sur la surface partielle i [kKN/m?]

Xx;ety; coordonnées du centre de gravité de la surface partielle i [m]

Xy etyy coordonnées centre de gravité [m]

Position Altitude au dessus de I'horizon | Abscisse x Ordonnée y
d’encastrement

3¢ 11,6 m 8,0m 6,0m

2¢ 8,7m 8,0m 6,0m

1€ 58m 8,0m 6,0m

Rez 29m 8,0m 6,0m




Figure 87:
Excentricité entre centre de
masse et centre de rigidité
par étage.

5.6.3 Excentricité de la résultante de la force
de remplacement

En raison de la répartition pratiquement symétrique
en plan de la stabilisation, de sa rigidité constante et
de sa continuité sur tous les étages, la différence des
excentricités de la résultante des forces de rempla-
cement, définies comme la distance du centre de
masse au centre de rigidité, est trés faible. Dans la
pratique des simplifications seraient possibles, par
exemple en considérant pour tous les étages I'ex-
centricité maximum au niveau de la toiture.

Excentricité entre les centres de masse

et de rigidité

L'excentricité de la force de remplacement est calcu-
lée en soustrayant entre elles les coordonnées des
centres de masse et de rigidité. Il faut observer que
le signe revét une importance pour le calcul du mo-
ment de torsion et celui des efforts intérieurs.

Le calcul des coordonnées y de I'excentricité est dé-
taillé dans ce qui suit. La figure 87 présente le ré-
sumé des valeurs pour I'exemple d'application. II
apparait clairement que les excentricités sont faibles.
Si tel n'était pas le cas, la suite du calcul sismique ne
pourrait avoir lieu avec la méthode des forces de
remplacements (voir norme SIA 261 (2003), chiffre
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16.5.1.3). Dans ces cas, I'analyse structurale doit
étre effectuée, par exemple, avec la méthode du
spectre de réponse. Comme alternative, il est égale-
ment possible d'ajuster les caractéristiques des pa-
rois, afin de réduire I'excentricité.

€y =YVm — Vs

e, excentricité des forces de remplacement [m]

Yu ordonnéey du centre de masse [m]
Ys ordonnéey du centre de rigidité [m]

€rezy = 6,00m—5,09m=091m
Clery = 0,99 m
€ey = 1,10 m

€3y = 1,21m

Position | Altitude au dessus | xg Xy e, Vs Yu e,

de I'horizon

d’'encastrement
3¢ 11,6 m 8,0m 8,0m 0,0m 479 m 6,0m 1,21 m
2¢ 8,7m 80m 80m 0,0m 490 m 6,0m 1,10 m
1€ 58m 80m 80m 0,0m 5,01 m 6,0m 0,99 m
Rez 29m 8,0m 8,0m 00m 5,09 m 6,0m 091 m
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L'excentricité effective de la résultante de la force de
remplacement pour un étage est donnée par la po-
sition des forces de remplacement, en régle géné-
rale excentriques, agissant dans les étages au dessus
de I'étage considéré. Pour la direction vy, elle peut
étre calculée de la maniére suivante:

n
_ XiFayx - ejy)
iy = Y F. .
j=itdjx
e;, excentricité de la résultante de la force de remplacement provenant des étages situés au dessus
du niveau considéré, a I'étage i dans la direction y [m]

e;, excentricité de la résultante de la force de remplacement a I'étage j [m]
Fy;. force de remplacement a I'étage j dans la direction x [kN]

_ 63KkN-0,91m+105kN-099 m+ 145kN-1,10m + 95kN - 1,21 m
Crezy = 63 kN + 105 kN + 145 kN + 95 kN

=1,07m
€iery = 1,10 m
€zey = 1,14m

€30y = 1,21 m



Figure 88:

Excentricité déterminante
par étage et valeurs de
calcul inférieure et supé-
rieure résultantes, pour le
calcul des moments de
torsion.

Valeur de calcul supérieure et inférieure

de I'excentricité de la résultante de la force

de remplacement.

Les excentricités géométriques des résultantes des
forces de remplacement ne correspondent pas en-
core aux valeurs de calcul pour la détermination des
moments de torsion qui doivent étre utilisées dans
la méthode des forces de remplacement. Afin de
tenir compte de I'effet de la torsion effective ou ac-
cidentelle, ces valeurs doivent étre multipliées, selon
la norme SIA 261 (2003), chiffre 16.5.2.7, par les
facteurs correspondants, et 5 % de la dimension du
batiment perpendiculairement a la direction consi-
dérée ajoutée resp. soustraite pour obtenir les va-

€a supiy = 1,5- €y + 0,05 - by
Cd,infiy — 0,5- €y — 0,05 - by

b

y
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leurs inférieure et supérieure de la valeur de calcul
de I'excentricité.

Dans ce qui suit, le calcul est présenté dans la direc-
tion y, et les valeurs inf. et sup. des valeurs de calcul
des excentricités des résultantes des forces de rem-
placement dans les directions x et y sont données a
la figure 88. La figure 89 présente la position des
centres de masse et de rigidité pour la toiture, et la
position du point d'application de la résultante de la
force de remplacement, en tenant compte des va-
leurs de calcul inf. et sup. de I'excentricité.

dimension du batiment perpendiculaire a I'action du séisme [m]

€qngiy valeur de calcul inférieure de I'excentricité de la résultante de la force

de remplacement dans la direction y [m]

€4supiy valeur de calcul supérieure de I'excentricité de la résultante de la force

de remplacement dans la direction y [m]

Ciy

easuprezy = 1,5-1,07m+0,05-12m =221 m

ed,inf,rez,y
€d sup,lery = 2,25m

€d,sup,zey = 2,31 m

€d,sup,zey = 242 m
€d,inf,1ery = —0,05m
ed'inf'Ze’y = —0,03 m

eqinf,zey = 0,0m

=05-1,07m—-0,05-12m = —-0,07 m

excentricité a I'étage i de la résultante de la force de remplacement provenant
des étages situés au dessus du niveau considéré [m]

Position | Altitude au dessus | e;, €4 supix €qinfix €y €d,sup,iy € ingiy
de I'horizon
d’encastrement
3¢ 11,6 m 0,0m 0,80 m -0,80 m 1,21 m 2,42 m 0,0m
2¢ 8,7m 0,0m 0,80 m -0,80 m 1,14 m 231Tm -0,03 m
1er 58m 0,0m 0,80 m -0,80 m 1,70 m 2,25 m -0,056 m
Rez 29m 00m 0,80 m -0,80 m 1,07 m 221m -0,07 m




Figure 89:

Position des centres de
masse et de rigidité au
niveau de la toiture (en
haut) et points d'applica-
tion des forces de rempla-
cement au méme niveau
en raison des valeurs de
calcul de I'excentricité (en
bas). L'origine des coor-
données est dans le coin
inférieur gauche du plan.

Figure 90:

Valeurs de calcul supé-
rieure et inférieure des mo-
ments de torsion.
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Prise en compte des moments de torsion

Quatre différents moments de torsion, deux dans
chaque direction, résultent donc des valeurs infé-
rieures et supérieures de la valeur de calcul de I'ex-
centricité. Ceux-ci doivent étre repris par des
couples de forces dans les parois.

Dans ce qui suit, la détermination de la valeur de
calcul des moments de torsion dus aux forces de
remplacement est détaillée pour la direction x, et les
valeurs pour les deux directions sont présentées a la
figure 90.

€4y valeur de calcul de 'excentricité a I'étage i dans la direction y [m]
Fyj force de remplacement pour I'étage j dans la direction x [kN]
T;;» moment de torsion dii a la force dans la direction x par rapport au centre de rigidité

al’étage i [kNm]

Tasuprezx = 2,21 m - 408 kKN = 902 kNm

Td,in frezx

Tqsup1erx = 776 KNm
Ta,inf,1erx = —17 kKNm
Tq sup,2ex = 554 kNm
Tainf,zex = —7 KNm

Ty sup,zex = 230 KNm

Td,inf,se,x = 0kNm

=—0,07m-408 kN = —29 kNm

Position | Altitude au dessus | T, Ty ingx Tasupy Ty ingy

de I'horizon

d’encastrement
3¢ 11,6 m 230 kNm 0 kNm 80 kNm -80 kNm
2¢ 8,7m 554 kNm -7 kNm 202 kNm —202 kNm
1er 58m 776 kKNm —17 kNm 290 kNm —290 kNm
Rez 29m 902 kNm -29 kNm 343 kNm —343 kNm




Figure 91:

Plan du rez avec représen-
tation schématique des
composantes de transla-
tion (fleches grises) et de
rotation (fleches noires)
dues a I'action des forces
de remplacement dans la
direction x (en haut) ety
(en bas).

5.6.4 Répartition par étage des forces
de remplacement sur les parois

Les forces de remplacement sont réparties par étage
sur les parois. Cette répartition pour I'effort tran-
chant (composante de translation) a lieu conformé-
ment au chapitre 5.6.1 et pour les efforts de torsion
(composante de rotation) conformément au cha-
pitre 5.6.3 en fonction de la rigidité horizontale des
parois et de la distance entre leur centre de cisaille-
ment et le centre de rigidité de I'étage considéré.
Dans ce cas il faut observer que non seulement la
valeur de calcul supérieure du moment de torsion
Ty, mais également sa valeur inférieure T, doit
étre considérée, car le cas de charge déterminant ne
peut étre identifié a priori.

La figure 91 montre graphiquement pour le rez |'ac-
tion des charges de remplacement et les moments
de torsion résultants. Une action dans la direction x
provoque en raison de la torsion également des ef-
forts dans les parois orientées dans la direction y. Les
parois dans la direction de la force de remplacement
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subissent quant a elles une sollicitation supplémen-
taire en raison de la torsion, qui peut méme étre fa-
vorable lorsque la composante de rotation agit dans
le sens opposé a la force de remplacement.

Calcul des efforts tranchants

Les parois dans la direction y ne subissent une solli-
citation due a une action horizontale dans la direc-
tion x qu'en raison du moment de torsion, car la ri-
gidité dans l'axe faible de la paroi peut étre
négligée. Les parois dans la direction x sont calcu-
lées de maniere analogue, en échangeant les indices
x et y dans les expressions.
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Dans ce qui suit, le calcul des efforts tranchants dus
a l'effet de la translation (F,) et de la rotation (T)
pour la paroi PX1 est présenté. Les paramétres né-
cessaires sont énumérés a la figure 92. Les valeur de
rigidités horizontales (k;,) sont issues de la figure 82.

Figure 92: Position Altitude au dessus Vi ki Z ( 2k )
ix " Vi iy " Xi

Paramétres de calcul de I'horizon x Y Y
de I'effort tranchant pour d'encastrement
la paroi PX1. 3¢ 11,6 m 721 m 1471 kN/m 0,41 GNm

2¢ 8,7 m 7,10 m 2439 kN/m 0,66 GNm

1er 58m 6,99 m 4425 kN/m 1,76 GNm

Rez 29m 6,91 m 10101 kN/m 2,59 GNm

% - F ki,x +T ki,x : YLI

dix — Pdix "1, dix "’ 2 2
Ykix Y(kip - vi® +kiy-x[%)

Fy;. somme des forces de remplacement agissant au dessus de I’étage i considéré, dans la direction x [kN]
k;, rigidité horizontale de la paroi PXi dans la direction x a I'étage i [kN/m]

k;, rigidité horizontale de la paroi PYi dans la direction y a I'étage i [kN/m]

Ty torsion a considérer a I'étage i en raison d’un action dans la direction x [kNm]

Vg effort tranchant résultant dans la dierction x a I'étage i [kN]

x’;  distance a I'étage i entre le centre de cisaillement de la paroi PYi et le centre de rigidité dans la direction x [m]

y’; distance a I'étage i entre la centre de cisaillement de la paroi PXi et le centre de rigidité dans la direction y [m]

b sosy, 0101KN/m o 10101KN/m 691m
drezx = 23800 kN/m M 559 105 kNm

Vg terx = 165 kN
Vg sex = 113kN

Vd,3e,x = 4‘4‘ kN



Calcul des moments de flexion

La sollicitation a la flexion d'une paroi résulte des
efforts tranchants dus a I'action des forces de rem-
placement sismiques a chaque étage. Le moment de
flexion au niveau du plancher de I'étage i se com-
pose de la somme des produits de I'efforts tranchant

n

Md,i = Z (Z] . AVd,})

j=i+1
AVd,j = Vd,j - Vd,j+1

Z:h]_hl
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AV,; (part de la force de remplacement au niveau j)
et de la distance z; (distance de I'étage j au plancher
de I'étage i).

Le calcul du moment de flexion pour la paroi PX1
est présenté ci-dessous.

AV,;  augmentation de I'efforts tranchant dans la paroi au niveau de I'étage j [kN]

i altitude du plancher i au dessus de I'horizon d’encastrement [m]
altitude du plancher j au dessus de I'horizon d’encastrement [m]

M,;  sollicitation en flexion d’une paroi au niveau du plancher de I'étage i [kNm]

effort tranchant au niveau du plancher de I'étage j [kN]

Vo1 effort tranchant au niveau du plancher de I'étage j +1 [kN]

distance du plancher de I'étage j au plan de I'étage i [m]

Myrery =29m-33kN+58m-52kN +8,7 m- 69 kN + 11,6 m - 44 kN = 1508 kNm

Mg erx = 934 kNm
Md,ZE,X = 455 kNm

Mgy 30, = 128 KNm



Calcul des efforts normaux

Si I'on divise les moments de flexion par la longueur
de la paroi, on obtient comme résultat les forces
d'ancrage au niveau de I'horizon d'encastrement,
ou les forces de liaison au passage des étages. Les
efforts normaux dus aux actions horizontales se dé-
veloppent triangulairement sur la hauteur de I'im-
meuble. Ces efforts normaux doivent étre superpo-
sés avec les efforts normaux provenant des actions
verticales (charges permanentes et quasi perma-

M,
*Ng; = %
13

I, longueur de la paroii [m]

My; sollicitation en flexion de la paroi PX1 a I'étage i [kKNm]

85 Batiments en bois parasismiques
de plusieurs étages

nentes). Par simplification, seuls les efforts normaux
provenant des actions horizontales sont considérés
dans I'exemple d'application.

Le calcul des efforts normaux résultant des actions
horizontales est présenté ci-dessous pour la paroi
PX1.

Ny, effort normal dans le montant de bord de la paroi PX1 a I'étage i [kN]

_ 1508 kNm _ 503 kN
~ 30m

drez,x
Ny 1erx = 311kN
Ny zex = 152 kN

Ng 00 = 43 kN



Figure 93:

Efforts intérieurs détermi-
nants par la méthode des
forces de remplacement
pour les parois dans la di-
rection x.

Figure 94:

Efforts intérieurs détermi-
nants par la méthode des
forces de remplacement
pour les parois dans la di-
rection y.

Figure 95:

Efforts tranchants V; et
moments de flexion M,
pour la paroi PX1, résul-
tant de la force de rempla-
cement F, en considérant
la valeur de calcul infé-
rieure T, et supérieure
T,y du moment de torsion.

Efforts intérieurs résultants

Les figures 93 et 94 présentent les moments de
flexion et les efforts tranchants maximaux dus a
I'action sismique. La figure 95 montre graphique-
ment les moments de flexion et les efforts tran-
chants dans la paroi PX1 résultant de la prise en
considération des quatre cas d'excentricité (inf. et
sup. dans les directions x et y) considérés. Les nu-
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méros 1 et 2 correspondent a I'action sismique dans
la direction x, et les graphique 3 et 4 a celle dans la
direction y. Dans la direction y, comme attendu, la
paroi PX1 ne subit que des sollicitations dues aux
moments de torsion.

Position | Altitude au dessus PX1 PX2
de I'horizon Vax M, Vix Mg,
d’encastrement
3¢ 11,6 m 44 kN 0 kNm 57 kN 0 kNm
2¢ 8,7m 113 kN 128 kNm 142 kN 165 kNm
1€ 58m 165 kN 455 kNm 201 kN 577 kNm
Rez 29m 198 kN 934 kNm 235 kN 1660 kNm
Rez 0,0m 198 kN 1508 kNm 235 kN 1842 kNm
Position | Altitude au dessus PY1 PY2
de I'horizon Vi, M, Vi, M,
d'encastrement
3¢ 11,6 m 53 kN 0 kNm 53 kN 0 kNm
2¢ 8,7m 135 kN 154 kNm 135 kN 154 kNm
1€ 58m 193 kN 545 KNm 193 kN 545 kNm
Rez 29m 229 kN 1105 kNm 229 kN 1105 kNm
Rez 00m 229 kN 1769 kNm 229 kN 1769 kNm
1 2 3 4
44 kN 38kN -2kN -6 kNm 2kN 6 kNm
113 kN 98 kN 394 kNm -5 kN -20 kNm 5kN 20 kNm
165 kN 934 kNm 144 kN 812 kNm -8kN -43 kNm 8kN 43 kNm
198 kN 1508 kNm 172 kN 1311 kNm -9 kN -70 kNm 9kN 70 kNm

1 dans la direction x avec
2 dans la direction x avec
3 dans la direction y avec
4 dans la direction y avec

Ed = Fd,x + Td,sup,x
Eq =Fax + Tainfx

E; = Td,sup,y
Eq = Td,inf,y




5.7  Méthode du spectre de réponse

Figure 96:

Représentation de la struc-
ture (a gauche) et modeéle
3D introduit dans le logi-
ciel de calcul pour le calcul
sismique selon la méthode
du spectre de réponse

(a droite).

Rigidité de substitution PX1:
module E 13824 N/mm?,
Module G 117 N/mm?,
Kpgre; 2633 MNm/rad,
Kpgier-3e 1317 MNm/rad
Rigidité de substitution
PX2, PY1, PY2: module

E 10368 N/mm?, module
G 117 N/mm?, Kpgre,
4680 MNm/rad, Kpger-e
2340 MNm/rad

Les immeubles a plusieurs étages en bois présentent
souvent des saillies importantes, des parois dispo-
sées de maniere asymétrique ou des discontinuités
dans la rigidité et la résistance face aux charges ho-
rizontales de parois superposées, de telle maniere
que les criteres de régularité en plan et en élévation
selon la norme SIA 261 (2003), chiffres 16.5.1.3 et
16.5.1.4 ne sont pas tous remplis. Dans ce cas la
méthode des forces de remplacement n'est pas suf-
fisante pour I'analyse structurale, et la méthode du
spectre de réponse qui demande un plus grand in-
vestissement en calcul doit étre utilisée. En général
la méthode du spectre de réponse requiert un mo-
dele tridimensionnel, qui peut-étre limité a un mo-
dele plan par direction principale, si les régle de ré-
gularité en plan sont respectées. De nos jours, la
méthode du spectre de réponse est presque exclusi-
vement conduite a l'aide d'un programme d'élé-
ments finis.

Dans le cas de cet exemple d'application, les critéres
de régularité en plan et en élévation sont respectés
et la période de vibration fondamentale n'excede
pas 2 s de sorte que les conditions d'application de
la méthode des forces de remplacement sont rem-
plies, et il serait possible de renoncer a la méthode
du spectre de réponse. Néanmoins, celle-ci est pré-
sentée dans ce qui suit a titre d'exemple, et compa-
rée aux résultats de la méthode des forces de rem-
placement.

5.7.1 Modéle de la structure

Le calcul des rigidités de substitution des parois en
ossature effectué au chapitre 5.4.2 permet une re-
présentation relativement facile et proche de la réa-
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lité de tels éléments dans les logiciels de calcul. Les
parois de I'exemple d'application ont été modélisées
selon la géométrie (la hauteur correspond a la lon-
gueur de la paroi tandis que la largeur a été fixée a
100 mm), ainsi que les rigidités de substitution et les
constantes de ressort des liaisons et des ancrages
qui apparaissent a la figure 96. La rigidité horizon-
tale des planchers mixtes bois-béton dépend avant
tout de la partie en béton. Dans la modélisation,
ceux-ci sont donc pris en compte par des éléments
de barre possédant la géométrie de la couche béton
ainsi que les modules d'élasticité et de cisaillement
du béton normal (C25/30). La liaison entre les élé-
ments de barre des parois et ceux des planchers est
modélisée par des barres de liaison dont la rigidité
est proche de l'infini. Des articulations disposées de
maniere adéquate assurent qu'il n'y ait pas de trans-
mission de moment entre les éléments de planchers
et de parois.

Actions quasi-permanentes par étage

Les actions quasi-permanentes a chaque étage sont
réparties sur les barres de plancher comme une
charge linéaire. Dans ce cas, il faut observer la ma-
niere dont le logiciel gére les masses lors de la déter-
mination de la période de vibration fondamentale.
Pour le logiciel utilisé ici, les masses linéaires sont
concentrées au milieu de la barre comme une masse
unique. Afin de pouvoir néanmoins considérer les
masses d'inertie, les barres de plancher ont été mo-
délisées avec un nceud intermédiaire. La figure 96
présente d'une part la structure, et d'autre part, le
modele en barres tel qu'il est introduit dans le logi-
ciel de calcul.




Figure 97:

Prise en considération de la
valeur supérieure (en haut)
et inférieure (en bas) de
|'excentricité accidentelle
par le déplacement du
centre de masse.

Figure 98:

Fréquences et masses
modales effectives des
quatre premiers modes
d'oscillation propre dans la
direction x.

Prise en compte de |'excentricité

L'excentricité géométrique entre les centres de
masse et de rigidité est déja implicitement considé-
rée dans le modéle tridimensionnel. La majoration
de I'excentricité de 5% de la largeur correspondante
du batiment, exigée par la norme SIA 261 (2003)
pour tenir compte d'une excentricité accidentelle, a
été introduite dans I'exemple d'application par le
déplacement des masses d'étage dans les directions
xety.

La figure 97 présente I'excentricité accidentelle prise
en compte (en haut: valeur supérieure e, en bas:
valeur inférieure e;,0). Il est a noter que le calcul des
efforts intérieurs des parois déterminants requiert
I'analyse de plusieurs modéles de structure tridi-

.j[, 5000 .J[, 3000 4 8000

-

2000
{ -

4000

PY1
0

8000
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mensionnels avec différentes excentricités. Dans ce
qui suit c'est seulement le cas e, (figure 97, en
haut), déterminant pour la paroi PX1, qui sera
considéré en détail.

5.7.2 Calcul des effets

Les effets sont déterminés par le logiciel sur la base
du spectre de réponse élastique pour la zone sis-
mique Z3b, classe de sol de fondation C, classe
d'ouvrage CO | et un coefficient de comportement
q=3.

Selon le chiffre 16.5.3.5 de la norme 261 (2003) la
somme des masses modales effectives des modes de
vibration considérés doit atteindre au moins le 90%
de la masse totale de I'ouvrage. Pour la structure de
I'exemple d'application, les douze premieres formes
propres ont été étudiées. Parmi celles-ci quatre ont
été attribuées aux directions x et y.

Les fréquences propres, les périodes de vibration
fondamentale et les masses modales effectives des
quatre formes de vibration fondamentale dans la
direction x sont présentées a la figure 98. Il apparait
que l'exigence posée a la somme des masses mo-

g g :‘ dales est déja atteinte avec la prise en compte des
N =l 8 trois premiers modes fondamentaux.
| o La figure 99 montre de maniére schématique les
Lo i 7000 quatre premiers modes fondamentaux et la part des
efforts tranchants et moments de flexion correspon-
f—5000__p 3000 4 8000 £ dants pour la paroi PX1 dans la direction x. Dans
S — -+ I'exemple d'application a partir du troisieme mode,
S ceux-ci ne sont plus influencés que de maniére
g s g anecdotique par les modes supérieurs.
N a . 4\80. @
[/ —
o 1 7200 800 o e
° A ol 8
P X2 ~ :
5000 4000 7000 ]
Mode d'oscillation propre 1 2 3 4
Fréquence 0,67 Hz 1,24 Hz 1,85 Hz 2,70 Hz
Période de vibration fondamentale | 1,50 s 0,81s 0,54s 0,37s
Masse modale effective 4357 t 74t 659t 10,0t
Rapport de la somme des masses 0,827 0,841 0,966 0,985
modales sur la masse
totale de I'ouvrage




Figure 99:

Efforts tranchants V, et

moments de flexion M,

maximums pour la paroi

PX1 en fonction des quatre

premiers modes d'oscilla-

tion selon le calcul par la

méthode du spectre de

réponse.

1 1¢" mode d'oscillation
propre

2 2° mode d'oscillation
propre (torsion)

3 3¢ mode d'oscillation
propre

4 4° mode d'oscillation
propre

Figure 100:

Valeurs issues du calcul
par la méthode du spectre
de réponse pour la paroi
PX1 de:

1 Efforts tranchants V;

2 Moments de flexion M,
3 Déformations horizon-
tales du 2¢ ordre u
4 Déformations corrigées

U q =Ug - (@ +1)/2

5kN

9 kN

9 kN

La réponse totale de la structure s'obtient par super-
position des efforts intérieurs des modes de vibra-
tion propre individuels en considérant I'effet total
comme la racine carrée de la somme des effets au
carré (voir ci- contre). Si les efforts intérieurs de la fi-
gure 99 sont superposés par cette méthode, il en ré-
sulte pour la paroi PX1 la répartition des efforts
tranchants et des moments de flexion de la figure
100. Cette figure présente en plus le déplacement
horizontal élastique de la paroi PX1 provenant du
calcul par la méthode du spectre de réponse, et celui
corrigé par le facteur g’ = (q+1)/2.

-84 kN

-110 kN

-138 kN

5kNm

-26mm | .

89

73 kNm 5

Md,i,x

Vd,i,x

-46mm ..

-38mm | . |

-13 mm
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73 kNm 26 kNm |
181 kNm

12 kN

24 kNm

9 kN 0 kNm

— 2
- z Md,i,x

moment de flexion pour le mode i dans la di-
rection x [kNm]

effort tranchant pour le mode i dans la direction
x [kN]

4
46mm -92mm ... -, 92mm
38 mm -76mm | . - |76 mm
.| 26 mm -52mm| . . ./ 52mm
13 mm -26mm|\_ | /26 mm




Figure 101:

Effort tranchant détermi-
nant, déplacement hori-
zontal en fonction de
q’'=(q+1)/2, déplacement
d'étage et coefficient de
sensibilité au déplacement
relatif entre étage.

Figure 102:

Efforts intérieurs de la
paroi PX1, déterminés par
la méthode du spectre de
réponse, en comparaison
aux résultas de la méthode
des forces de remplace-
ment selon la méthode de
Rayleigh en considérant les
effets du 2¢ ordre.

Prise en considération des effets du second ordre

Pour la méthode du spectre de réponse, il faut éga-
lement prendre en compte les efforts intérieurs sup-
plémentaires dus a l'inclinaison des poteaux ainsi
que les effets du 2¢ ordre correspondants. La figure
101 présente les coefficients de sensibilité au dépla-
cement relatif entre étages, calculés en fonction
(voir chapitre 3.1.3) des déformations de la figure
100, des charges permanentes et quasi permanen-
tes, et des efforts tranchants (parois PX1 et PX2).
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Puisque les valeurs de 6 se situent entre 0,1 et 0,2,
les efforts intérieurs supplémentaires peuvent étre
déterminés de maniere simplifiée par le facteur
1/(1- 6). En toiture, ils peuvent méme étre négligés,
car la valeur 6 est plus petite que 0,1.

Position | Altitude au Effort tranchant Déplacement Déplacement Coefficient de
dessus de vy horizontal d'étage d, sensibilité au
I"horizon (PX1 + PX2) Ui 11)2 déplacement relatif
d’encastrement entre étages 6

3¢ 11,6 m 80 kN 92 mm 16 mm 0,05

2¢ 8,7 m 176 kN 76 mm 24 mm 0,11

1er 58 m 230 kN 52 mm 26 mm 0,15

Rez 29m 253 kN 26 mm 26 mm 0,19

5.7.3 Comparaison entre la méthode des forces de
remplacement et celle du spectre de réponse
Les efforts intérieurs pour la paroi PX1 issus des sol-
licitations sismiques en considérant les effets du 2¢
ordre par la méthode du spectre de réponse sont
comparés a la figure 102 avec ceux obtenus a I'aide
de la méthode des forces de remplacement. Il est a
noter que les valeurs selon la méthode des forces de
remplacement résultent d'une analyse du second
ordre, alors que ceux selon la méthode du spectre
de réponse proviennent d'une majoration par le fac-
teur 1/(1-6).
Il s'avére que le calcul a I'aide d'un modéle tridi-
mensionnel se préte également au calcul d'une
structure avec une stabilisation symétrique, car les
efforts provenant du calcul avec la méthode du
spectre de réponse sont clairement inférieurs a ceux
obtenus par la méthode des forces de remplace-
ment. La comparaison des moments de flexion

montre en plus que la différence entre les deux
méthodes diminue pour les étages supérieurs. En
particulier en toiture, les valeurs issues du spectre de
réponse sont environ égales a celles par la méthode
des forces de remplacement. Si la rigidité de parois
diminuait avec la hauteur, les efforts obtenus par la
méthode du spectre de réponse seraient méme plus
élevés. Dans ce cas se sont les valeurs d'oscillation
d'ordre supérieur qui entrent en jeu, avec comme
conséquence une sollicitation supplémentaire des
parois dans les étages supérieurs (voir figure 99).

Position | Altitude au dessus | Méthode des forces Méthode du spectre Comparaison MSR/MFR
de I'horizon de remplacement (MFR) | de réponse (MSR)
d’encastrement Vix M,, Vix M,, Vix M,,

3¢ 11,6 m 44 kN 0 kNm 38 kN 0 kNm 86% -

2¢ 8,7m 113 kN 128 kNm 94 kN 111 kNm 83% 87%

1€ 58m 165 kN 455 kNm 129 kN 384 kNm 78% 84%

Rez 29m 198 kN 934 kNm 170 kN 739 kNm 86% 79%

Rez Om 198 kN 1508 kNm 170 kN 1204 kNm 86% 80%




5.8 Vérifications

Figure 103:
Valeurs de rigidité des
parois.

Figure 104:

Part du déplacement
horizontal uy, dans les
deux directions x et y en
fonction des différentes
rigidités.

Dans le cadre des controles, on vérifie pour
I'exemple d'application que I'aptitude au service
sous I'action du vent respecte les exigences en cas
d'incorporés a caractére fragile, que la hiérarchie
des résistances pour le respect du choix d'une struc-
ture de type D est adéquate, et que la sécurité struc-
turale par rapport aux efforts intérieurs sous I'action
sismique, déterminés par la méthode des forces de
remplacement, est assurée.

5.8.1 Aptitude au service sous I'action du vent

Du coté des actions, les efforts intérieurs selon la fi-
gure 59 ont été considérés. La figure 103 résume les
valeurs de rigidité des parois. Le rez-de-chaussée est
I'étage déterminant pour la vérification de I'aptitude
au service, les efforts intérieurs étant plus élevé que
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dans les étages supérieurs pour des caractéristiques
des sections semblables. On vérifie que le déplace-
ment d'étage ne dépasse pas la valeur limite pour
des éléments incorporés a caractere fragile de
h/500. Le calcul des déformations s'appuie sur les
expressions du chapitre 6.2.5. On ne consideére que
les déformations relatives du rez et non celles qui
conduisent a un déplacement de I'ensemble (dépla-
cement horizontal des ancrages par exemple). Le
calcul est présenté pour les deux directions x ety. La
figure 104 confirme encore une fois que la défor-
mation globale dépend en premier lieu de celle due
au cisaillement.

Paroi PX1 PX2 PY1 PY2

Rigidité au cisaillement 31,2 MN 41,6 MN 41,6 MN 41,6 MN

de substitution GA*,,,

Rigidité a la flexion 3110 MNm? 5530 MNm? 5530 MNm? 5530 MNm?

de substitution EI,;,

Constante de ressort 2633 MNm/rad 4680 MNm/rad 4680 MNm/rad 4680 MNm/rad
en flexion Kpp

7-157kN-29m
8-83,2- 103 kN

_41-157kN- (29 m)?
Y = 72811 - 106 kKNm?

u, = 0,3mm + 4,8 mm + 0,3 mm = 5,4 mm

2900 mm h

u, =54 mm < 58mm = 00

+2,9m-sin(

911 kNm - 180 )
9,4-10°kNm/rad -

=— =0k

7-120kN-29m
8:72,8-103kN

_ 41-120kN- (29 m)?
Y = 2886105 KNm?

u, = 0,3 mm + 4,2 mm + 0,3 mm = 4,8 mm

+2,9m-sin<

696 kNm - 180 )
7,3 -10° kNm/rad - ©

2900 mm h
U, =4,8mm < 5,8mm=W=% = ok
Part de déformation u, Part u, Part
Cisaillement 4,2 mm 88% 4,8 mm 89%
Flexion 0,3 mm 6% 0,3 mm 55%
Constante de ressort 0,3 mm 6% 0,3 mm 55%




5.8.2 Hiérarchie des résistances

Le dimensionnement dans |'exemple d'application a
eu lieu en suivant le concept du comportement duc-
tile de la structure. Les régles pour le dimensionne-
ment en capacité doivent donc étre observées (voir
chapitre 3.2.3). Ces considérations sont présentées
a titre d’exemple pour la paroi PX1. Les résistances
correspondantes peuvent étre tirées des chapitres
suivants lors de la vérification de la sécurité structu-
rale.

Les parois de I'exemple d'application sont construites
de telle maniere que les déformations de cisaille-
ment, avec une part supérieure a 80%, déterminent
principalement le déplacement total (voir figure
104). Les déformations en cisaillement a leur tour
s'expliquent presque entiérement par celles des
agrafes (voir chapitre 5.4.1). De plus, les ancrages
des parois sont construits de maniére a étre isosta-
tique. La chaine présentée a la figure 24 du chapitre
3.2.3 peutillustrer la paroi, car I'agrafage représente
le maillon avec la capacité de déformation plastique
la plus importante, et la résistance la plus faible.
L'agrafage est par conséquent le seul domaine plas-
tifiable, et toutes les autres parties (revétement,
montants de bord, liaisons aux planchers) doivent
étre surdimensionnées de 20% par rapport aux
agrafes. Si cette hiérarchie des résistances est assu-
rée au rez, et si les agrafes possédent un D, > 3,
alors les regles du dimensionnement en capacité
sont remplies, et les parois peuvent étre classées
dans le type de structure D, avec un coefficient de
comportement q de 3,0.

Précision en ce qui concerne le sur-
dimensionnement

Le surdimensionnement peut avoir lieu sur le mo-
deéle des expressions 23-27 du chapitre 3.2.3. Une
réduction du moment par le facteur 1/k n'est pas
retenue pour I'exemple d'application. Le facteur de
majoration du moment k sert a considérer les modes
de vibration propre d'ordres supérieurs des parois
réalisées comme des consoles élancées en faisant
I'hypothése d'une évolution linéaire des moments,
afin de relier I'effort tranchant au moment et d'as-
surer ainsi un surdimensionnement suffisant des
zone sollicitée a I'effort tranchant.

Dans I'exemple d'application concernant une struc-
ture en ossature avec revétement agrafé, le surdi-
mensionnement peut étre déterminé en partant de
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la sollicitation a I'effort tranchant. Une réduction
des moments par le facteur 1/k ne ferait qu'idéali-
ser a nouveau le moment. En plus les efforts inté-
rieurs ont été déterminés dans les chapitres précé-
dents en considérants les modes propres d'ordres
supérieurs, la sensibilité au déplacement entre
étages, etc. Une relation linéaire entre I'effort tran-
chant et le moment peut étre admise, sans nécessité
d'un facteur de majoration.

Agrafage

La résistance de I'agrafage vaut 238 kN pour une
sollicitation de trés courte durée (voir chapitre
5.8.3).

L'agrafage présente un indice de ductilité D;>3 , car
la pénétration de 40 mm est supérieure au minimum
requis de 14 d =21,4 mm (voir chapitre 4.3.2).
L'indice de ductilité nécessaire de I'agrafage résulte,
comme présenté ci-apres, de sa part de déformation
selon le chapitre 5.4.1 et de la relation selon la fi-
gure 24 du chapitre 3.2.3. L'indice de ductilité né-
cessaire D;>4,3 peut étre atteint avec les agrafes
choisies.

N =N+ Ny + Ay + A,

Ay=Ds Ay +A,+ Ay + A, =Dg-0,6-A +04-A

pu=A4,/0 =
!
u=AW%H=A wsgb+oA)=Dy05+oA
Ds = 4,3
A déformation élastique de la paroi
A4, déformation élastique et plastique de la
paroi
A; #Ds-A'1 déformation de I'agrafage
A, 202 déformation du revétement
A, =A3 déformation des montants de bord
A, =04 déformation de I'anccrage
A'20,6:4" part de la déformation de I'agrafage dans
la déformée totale de la paroi (selon figure
68 a)
us=4,/4’=q=3 ductilité de la paroi exprimée comme le

rapport de sa déformation totale (élas-
tique et plastique) a sa déformation élas-
tique



Revétement

Le revétement doit étre surdimensionné par rapport
a l'agrafage de 20%. Puisque les deux éléments
sont sollicités au cisaillement, une comparaison di-
recte est possible.

Rd,revétement — 561 kN
Rd,agrafage 238 kN

=24 > 12 = o0k

Ancrage de |'effort tranchant

L'ancrage de I'effort tranchant doit étre surdimen-
sionné de 20% par rapport a I'agrafage. Puisque les
deux éléments sont sollicités au cisaillement, une
comparaison directe est possible.

Rd,ancragetranchant — 358 kN
238 kN

=15 > 12 = ok
Rd,agrafage

Ancrage des montants de bord

L'ancrage des montants de bord doit étre surdimen-
sionné par rapport a I'agrafage de 20%. La sollicita-
tion de I'ancrage découle d’'un moment, par rapport
a la sollicitation de I'agrafage qui résulte de I'effort
tranchant. Une conversion doit donc étre faite sur le
modeéle des expressions 23-27 du chapitre 3.2.3.
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La résistance du revétement vaut 561 kN pour une
sollicitation de trés courte durée (voir chapitre
5.8.3).

La plus petite résistance de I'ancrage (broches) vaut
358 kN pour une sollicitation de trés courte durée
(voir chapitre 5.8.4).

La plus faible résistance des montants de bord et de
leur ancrage (broche) vaut 717 kN pour une sollici-
tation de trés courte durée (voir chapitre 5.8.5).

Vd+ = 1,2 . VRd

M,* = Vd M, = 22 238N e kNm = 1,2 - 1813 kN
¢ =y MdT T 198 kN m== m

Rd,broches 717 kN

M;*/l ~ 1,2-1813kNm/3,0 m

= =099 =~ 1,0 = ok

Liaison des planchers a la paroi

La liaison des planchers doit étre surdimensionnée
de 20% par rapport a I'agrafage. Comme pour |'an-
crage du moment une conversion doit étre faite. Le
surdimensionnement de la liaison des planchers ré-

V+

d

Rd,liaisonplancher = V_ * (Vd,rez - Vd,ler)
d

1,2-238 kN
198 kN

Rd,liaisonplancher =

sulte de cette exigence, comme présenté ci-des-
sous. Pour la paroi PX1, un flux de cisaillement de
15,9 kN/m doit donc pouvoir étre introduit.

- (198 kN — 165 kN) = 47,6 kN



Figure 105:
Liaison entre le revétement
et les montants par agra-
fage sur deux rangs.
— agrafage tout bord de
plaque sur deux rangs
—agrafe 1,53 x 55 mm
- entraxe des agrafes
24 mm
- K,..=247 N/mm/agrafe
- R;=0,476 kN/agrafe

Figure 106:

Revétement en OSB3.

- revétement sur deux
faces avec OSB3 15 mm

- tout joint de plaque sou-
tenu et agrafé

- largeur de plaque 1,00 m

- hauteur de plaque
290m

- f,x=6,8 N/mm?

5.8.3 Agrafage et revétement

Contrainte de cisaillement dans I'agrafage

La vérification a lieu selon la norme SIA 265/1
(2009), formule 20, 21 et 24. La vérification montre,
que l'agrafage présente une réserve de résistance
d'environ 20%. Une voie possible pour réduire la
résistance serait de diminuer le nombre d'agrafes.

Ed = VEd =198 kN

_ Ve _ 198 kN _
VEd,fluxcisail = T = 30m 66,0 kKN/m
: 2 Mmoa
VRd, agrafe = mln{nw "N Ry §'%'fh,k cd-t
M

R;=110-d*-1,5=110-1,53"7-15=340N
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Ceci n'est cependant pas possible, car il s'en suivrait
une réduction de la rigidité, et la vérification de I'ap-
titude au service sous I'action du vent ne serait plus
remplie.

fase = 65-d™07 - t%1 = 65-1,537%7 . (15 — 2)°* = 62,4 N/mm?

1;
1;

wl N

VRa,agrafe = min{l,O -1,4-340;

1

VRd,metre = 7 " M * VRd, agrafe
ay

1,0 m

VRd,metre =

1
51624+ (2-1,53) - (15— 2)} = min{476; 1517} =476 N

VEd, fluxcisail = 66,0 kN/m < 79,3kN/m = VRd,par metre — ok

Ry agrafage = VrRametre * 1 = 79,3 KN/m - 3,0 m = 238 kN

Vérification du revétement: cisaillement

dans le plan des panneaux

La vérification a lieu selon la norme SIA 265/1
(2009), chiffre 7, en considérant le surdimensionne-
ment de 20% par rapport a l'agrafage. La vérifica-
tion montre que la résistance du revétement n'est
de loin pas atteinte. Comme pour I'agrafage, une
réduction de I'épaisseur des panneaux ou un revéte-
ment sur un seul coté n'est pas judicieux face a
I'aptitude au service pour le cas de charge vent. En

outre, le danger de voilement serait augmenté par
le choix d'une épaisseur de panneau plus faible. Le
choix d'un revétement sur un seul coté doit étre dé-
conseillé, car I'introduction des forces dans les zones
de liaison est plus compliquée, et les montants se-
raient sollicités de maniére asymétrique.

Eq=V} =12 Vpg = 1,2 Ryggrarage = 1,2 - 238 kKN = 286 kN

v *Me " Nw Nmod
Ry = : fv,k : lparoi : Lrevetement = Y : fv,k : lparoi : Lrevetement

Ym

M

1,1
R; ==——=-6,8N/mm?-3000 mm- 2 - (15 mm — 2 mm) = 486 kN

1,2

E, = 286 kN < 486 kN = R; = ok
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5.8.4 Ancrage de I'effort tranchant de la paroi

Indication constructive

Afin de respecter le modéle choisi — systéme isosta-
tique pour I'ancrage — il faut s'assurer constructive-
ment, par ex. avec des trous ovalisés, que |'ancrage

Figure 107: de I'effort tranchant ne reprenne pas de charge per-
Liaison par broches pour pendiculaire aux fibres de la semelle.

I'ancrage de I'effort tran- L'ancrage de I'effort tranchant doit étre surdimen-
chant sionné de 20% par rapport a I'agrafage.

— Semelle 140/240 mm,
BLC GL28h, surface brute  Vérification des broches

33600 mm?, surface La vérification a lieu selon la norme SIA 265 (2003),
nette 25 134 mm? chiffre 6.2. La résistance des broches £, est donnée
-3 plaques entaillées, FLA  a la figure 107.
S355, t=8 mm
- plaque de téte Eq=V; =12Vpg = 12 Ryggrarage = 1,2 - 238 KN = 286 kN
300/320 mm, FLA S355,
t=30 mm E; =286 kN < 358KkN =256kN-1,4 =R, -1, = ok

— 8 broches sur 2 rangs,
d=10mm, CR5.6, f,

=500 N/mm? Vérification des tdles entaillées: défaillance
= Keer=292 kN/mm par cisaillement dans la section nette
- R;=256 kN La vérification a lieu selon la norme SIA 263 (2003),
formule 77.
E, = 286 kN

Plaques extérieures: E; = 91 kN

Plaque médiane: E; = 104 kN
0,9 fu*Aynee 09510 N/mm? - 1808 mm?

Vorspa = = = 383 kN
SR V3 1253

Eq=104KkN < 383KkN = V s pq = ok
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Vérification des toles entaillées: défaillance par
effet combiné de cisaillement et d'arrachement

La vérification a lieu selon la norme SIA 263 (2003),
formule 78.

E; = 286 kN
Plaques extérieures: E; = 91 kN
Plaque médiane: E; = 104 kN

f
09- fu cAp + = Av,brut

V —_— ’\/§
eIy Ra = Ym2
2
0,9 -510 N/mm? - 712 mm? + w 1612 mm?
Vosra = 3 — 526 kN

1,25

Eq=104KkN < 526 kN = V,ppq = ok

Vérification de la semelle: sollicitation de traction
de la section nette

La vérification a lieu selon la norme SIA 265 (2003),
formule 6.

E, = 286 kN

fioa *Me = 14,0 N/mm? - 1,4 = 19,6 N/mm?

Nps 286-103N

=F S 11,4 N/mm?
Teod = g T 25134 mm? /mm

Or0a = 11,4 N/mm? < 19,6 N/mm? = f 04 ' 1 = ok




‘

Figure 108:

Liaison par broches pour les

ancrages des forces de

traction et compression dans
la dalle béton.

- montants de bord
240/240 mm, BLC GL28h,
section brute 57 600 mm?,
section nette 41748 mm?

- 3 plaques entaillées, FLA
S$355, t=8 mm

- plaque de téte 300/

380 mm, FLA S355,
t=45 mm

— 16 broches sur 4 rangs,
d=10 mm, CR 5.6,
fur=500 N/mm?

— K. = 585 KN/mm

-R;=512kN
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5.8.5 Ancrage de la paroi en traction
et compression

Indication constructive

Afin de respecter le modeéle, il faut s'assurer construc-
tivement que seuls des efforts de traction ou com-
pression paralléles aux fibres se développent dans les
ancrages des montants de bord.

Les ancrages en compression et en traction doivent
étre vérifiés avec un surdimensionnement de 20%
par rapport a |'agrafage.

Vérification des broches

La vérification s'effectue selon la norme SIA 265
(2003), chiffre 6.2. La résistance des broches peut
étre tirée de la figure 108.

Mt vf 1 1,2-238kN
Ed: = — d' —

1
- 1508 KNm - —— = 725 kN
IV,

1~ 198kN 3,0m

E,=725kN ~ 717kN =512kN-1,4 = R, -, = ok

Vérification des toles entaillées: sollicitation

a la traction de la section brute

La vérification a lieu selon la norme SIA 263 (2003),
formule 6.

E; =725kN
Plaques extérieures: E, = 231 kN

Plaque médiane (déterminante): E; = 263 kN

_fy-A  355N/mm?®- 1920 mm?

No. = = 649 kN
Rd =y 1,05

E; = 263kN < 649 kN = Nz = ok
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Vérification des plaques entaillées: sollicitation
a la traction de la section nette

La vérification a lieu selon la norme SIA 263
(2003), formule 7.

E, = 725 kN
Plaques extérieures: E, = 231 kN

Plaque médiane (déterminante): E, = 263 kN

09-f,-A 0,9 -510 N/mm? - 1568 mm?
Neg = fu net _ / = 576 kN
Ym2 1,25

E, =263kN < 576 kN = Ng; = ok

Vérification des montants de bord: sollicitation
a la traction de la section nette

La vérification a lieu selon la norme SIA 265
(2003), formule 6.

E, = 725kN

froa *Me = 14,0 N/mm? - 1,4 = 19,6 N/mm?

E; 725-10%N

=4 L 174 N/mm?
Or0d = 4 T 41748 mm? /mm

Otoa = 17,4N/mm? < 19,6 N/mm? = f; ;4 -1, = ok
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5.8.6 Sollicitation a la compression de montants
de bord

Vérification au flambage des montants de bord

La vérification a lieu selon la norme SIA 265 (2003),
chiffre 4.2.8, en considérant le surdimensionnement
de 20% par rapport a I'agrafage.

Mt vf 1 1,2-238kN 1
Ey=—= ~7:7~1508kNm~30

==. = 725kN
1y, ¢ 198 kN

’

Uy 2900 mm
Ak = — == 41,9

I f57600 mm?
A 12
A 41,9 26,5 N/mm?
Arel — 7k fc,O,k — . / = 0,68
7 |Eops 3,142 10200 N/mm?

2
rel

k=05 [1 + ﬁc : (’Lrel - 0:3) + Azel]
B.=0,1

k=05-[1+0,1-(0,679 —0,3) + 0,6792] = 0,749

1
k, = = 0,94
0,749 + +/0,7492 — 0,679
ke fooa-ne =094-17,0 N/mm? - 1,4 = 22,4 N/mm?

E, 725-10°N

A = 57600 mmz — 126 N/mm?

Oc,0d =

Ocoa = 12,6 N/mm? < 22,4N/mm? =k, - f. 441, = ok




Vérification des montants de bord: sollicitation

a la compression de la section nette

La vérification a lieu selon la norme SIA 265 (2003),
formule 10, en considérant le surdimensionnement
de 20% par rapport a I'agrafage.

E, = 725 kN
feoaNe =17,0 N/mm? - 1,4 = 23,8 N/mm?

E, _ 725-10°N

=2 2 T 174N/mm?
Ge0d = g T 41748 mm? /

Oc9a = 17,4N/mm? < 23,8N/mm? = f_,, -1, = ok

100

5.8.7 Liaison des ancrages a la partie massive

Vérification de la plaque de base a la flexion

Les plaques de base des ancrages en traction et
compression sont soudées sur le chantier paralléle-
ment a la paroi sur les deux cotés, sur les plaques en
attente incorporées dans la dalle béton. L'épaisseur
de la plaque de base dépend du moment de flexion
repris par celle-ci. Pour la paroi PX1, ce moment
s'éleve a 34,8 kNm dans lequel le surdimensionne-
ment de 20% par rapport a I'agrafage est déja com-
pris. Il s'ensuit une épaisseur de 45 mm afin de sa-
tisfaire la vérification de la flexion. La largeur de la
plaque de base est de 300 mm et sa longueur de
380 mm (correspond a la longueur paralléle a la
paroi des cordons de soudure).

La vérification s'effectue selon la norme SIA 263
(2003), formule 9.

E; = 34,8 kNm
2 .
f,-w 355N/mm?. (45 mm)6 380 mm
My, = -
Rd Ym1 1,05-106° Nm/kNm

E; =34,8kNm < 40,9 kNm = Mp; = ok

Vérification de I'ancrage dans les fondations

Dans I'exemple d'application, I'ancrage a lieu par
I'intermédiaire de cordons de soudure. La plaque de
base des ancrages en traction et compression est
soudée parallélement a la paroi avec des cordons
d'angle a=9 mm sur la plaque en attente disposée
dans le socle massif. La hauteur a dépend, outre de
I'aspect résistance, de I'épaisseur des piéces a sou-
der (voir chiffre 7.2.4 de la norme SIA 263 (2003).

Batiments en bois parasismiques
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= 40,9 kNm
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Vérification de la section de gorge des cordons
d'angle

La vérification a lieu selon la norme SIA 263 (2003),
formule 82, en considérant le surdimensionnement
de 20% par rapport a I'agrafage.

p= Ml Vi 1 L2 238N e N 725k
a= T Ty, M T T T 98 kN M 30m
Foy=a-daL-2 =9 2380 06-S1ON/mm” _ . ) N
Ra =@ Yo m M 1251000 N/kN

E; =725kN < 1674 kN = Fp; = ok

Vérification de la section de contact des cordons
d'angle

La vérification a lieu selon la norme SIA 263 (2003),
formule 83, en considérant le surdimensionnement
de 20% par rapport a I'agrafage.

E, = 725kN

0,8 - 355 N/mm?
Js =+v/2-9mm-2-380 mm /

T _2200kN
Yoz 1,25 - 1000 N/kN

Frq = Smin + AL -

E, =725kN < 2200kN = Fp; = ok

5.8.8 Liaison entre les voiles de plancher

et les parois
Les liaisons au passage des étages ont pour fonction
d'introduire les charges horizontales provenant des
voiles de plancher dans les parois. Le choix des dé-
tails de liaison entre les voiles de plancher et les pa-
rois dépend en premier lieu du type de plancher et
de la grandeur des charges a introduire. Ces liaisons
doivent étre surdimensionnées de 20% selon la
norme SIA 265 (2003), chiffre 4.6.3.1.
Dans I'exemple d'application, les liaisons entre les
planchers mixtes bois-béton et les parois sont réali-
sées par des vis autoforeuses disposées en ligne. Les
vis sont liées a I'armature et intégrées a la partie
béton des planchers. On renonce ici a détailler la vé-
rification. La résistance surdimensionnée doit étre
d'au moins 47,6 kN (voir chapitre 5.8.2).



5.9 Conclusion

Pour I'analyse du systeme de stabilisation d'un ou-
vrage en bois de quatre niveaux situé, comme dans
I'exemple d'application, dans la zone sismique Z3b
la plus élevée de Suisse, le séisme n'est pas force-
ment I'élément prépondérant pour le dimensionne-
ment mais le vent peut I'étre aussi. Ainsi dans ce
cas, la structure est déterminée par I'aptitude au ser-
vice sous charges de vent, et vérifiée pour la sécurité
structurale face au séisme. Ceci est valable a condi-
tion qu'une structure parasismique ductile soit choi-
sie (type de structure D, norme SIA 265 (2003), ta-
bleau 10). Pour une structure non ductile, (type de
structure A) les sollicitations de séisme seraient dou-
blées.

Globalement les ouvrages avec une stabilisation re-
lativement souple se comportent de maniére favo-
rable face au séisme. Dans le méme temps le respect
de I'aptitude au service face au vent requiert une
rigidité minimale. Selon la combinaison des nom-
breux paramétres de dimensionnement pour le
séisme et le vent, tour & tour une situation ou I'autre
peut étre déterminante pour le dimensionnement,
méme si avec un nombre croissant d'étages, les sol-
licitations de vent ont tendance a prendre le dessus
sur les sollicitations sismiques.

Dans le cas de batiments avec une structure non
ductile, le séisme est I'action horizontale détermi-
nante pour la détermination de la composition des
parois de stabilisation, méme pour les zones sis-
miques inférieures. C'est le cas particulierement
pour un faible nombre de niveaux, et pour les rigidi-
tés horizontales importantes.

Pour le prédimensionnement d'un systéme de stabi-
lisation plutot souple d'un immeuble, il est recom-
mandé de choisir le critére comparativement simple
de I'aptitude au service face au vent, puis d'effec-
tuer la vérification de la sécurité structurale pour le
séisme et le vent.

Les ouvrages de plusieurs niveaux avec des sys-
témes de stabilisation souples présentent des pé-
riodes de vibration fondamentale qui correspondent
a la portion décroissante du spectre de dimension-
nement, pour laquelle les sollicitations diminuent
fortement pour une période de vibration fonda-
mentale croissante. Il est alors important de calculer
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précisément celle-ci sur la base d'un modele qui
prenne en compte des rigidités proches de la réalité
des parties d'ouvrage en bois et de leurs liaisons.

La formule d'approximation (261.38) de la norme
SIA 261 (2003) fournit pour des batiments a plu-
sieurs niveaux en bois des périodes de vibration gé-
néralement trop faibles, qui conduisent a des sollici-
tations sismiques surévaluées. Puisque les critéres de
régularité sont respectés pour I'exemple d'applica-
tion, la formule (261.39), qui se base sur une mé-
thode de Rayleigh simplifiée, fournit de meilleurs ré-
sultats. La formule (261.39) est souvent suffisante
pour le prédimensionnement, alors que pour le di-
mensionnement final, un calcul de la période de vi-
bration fondamentale selon la méthode de Rayleigh
sur la base d'un oscillateur multiple avec prise en
compte réaliste des rigidités est recommandé.

Des irrégularités, telles que des discontinuités en
élévation dans la rigidité, des sollicitations de tor-
sions ou des diaphragmes horizontaux peu rigides,
doivent étre analysées par la méthode du spectre
de réponse, qui nécessite généralement un modele
tridimensionnel de la structure. Lorsque les condi-
tions de régularité sont respectées, les résultats
des méthodes des forces de remplacement ou du
spectre de réponse donnent des résultats voisins,
comme le montre le chapitre 5.7, alors que pour une
structure irréguliere de grandes différences peuvent
apparaitre.

D'un point de vue efficacité, il est recommandé
pour les structures en ossature, de concevoir la sta-
bilisation soit pour une haute ductilité, (structure
type D avec coefficient de comportement g=3,0
pour des ouvrages en ossature voir figure 51) soit
pour une faible ductilité (type de structure A avec
un coefficient de comportement g=1,5).

En général, si les régles de la conception parasis-
mique ne sont pas respectées, il faut compter avec
des sollicitations sismiques considérablement plus
élevées, ce qui se répercute sur I'aspect économique
de la construction.



6

Aides de dimensionnement

Les aides de dimensionnement servent a faciliter la
prise en considération des parties de construction en
ossature sous les actions horizontales de séisme et
de vent. La rigidité est une donnée centrale pour la
vérification de I'aptitude au service sous I'effet du
vent ainsi que pour I'estimation de la période de vi-
bration fondamentale du batiment, qui est un para-
meétre d'entrée pour le calcul au séisme. La rigidité
totale d'une partie de construction en ossature bois
se compose de la rigidité des éléments individuels et
de la rigidité de leurs liaisons. Pour les aides de di-
mensionnement, les composants de rigidité déter-
minants sont évalués en faisant I'hypothése d'un
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comportement linéaire des matériaux. Les parts dé-
coulant des revétements fonctionnant en voile sont
déterminées selon la théorie linéaire du flux de ci-
saillement.

Les aides de dimensionnement ont été développées
pour les parties de construction en ossature bois.
Elles peuvent néanmoins étre utilisées en partie
pour d'autres types de construction de parois ou de
planchers.

6.1 Rigidité des éléments de construction en ossature bois

Les éléments de construction en ossature se compo-
sent d'une ossature en bois revétue sur une ou deux
faces par des matériaux dérivés du bois en forme de
plaque. Le revétement est le plus souvent agrafé et
les éléments d'ossature individuels sont liés entre
eux par des moyens d'assemblages métalliques.
Dans la rigidité d'ensemble, plusieurs rigidités par-
tielles entrent en ligne de compte: la rigidité des
montants, du revétement et des différentes liaisons.
Les formules valables pour la construction en ossa-
ture présentées dans la suite du texte peuvent étre
adaptées de maniere relativement simple pour la
détermination de la rigidité de la plupart des sys-
témes constructifs en bois.

6.1.1 Voiles

Le comportement a la déformation d'un voile en os-
sature peut étre déterminé a I'aide de la théorie li-
néaire du flux de cisaillement [34, 35] (figure 109).
Le flux de cisaillement est créé par le revétement de
I'élément de construction en ossature. La sollicita-

tion au cisaillement du revétement provient de la
charge horizontale uniformément répartie, intro-
duite de maniére continue dans le revétement par
les moyens de liaison mécaniques. La déformée ho-
rizontale totale de la paroi en ossature résulte de la
sollicitation a I'effort tranchant du revétement, du
flux de cisaillement dans les connecteurs, de I'effort
normal dans les montants de bords verticaux, ainsi
que de la déformabilité de I'ancrage.



Figure 109:

Modele statique d'une

paroi en ossature avec in-

dication des efforts inté-

rieurs:

1 Efforts tranchant dans le
revétement

2 Flux de cisaillement dans
les moyens de liaison

3 Effort normal dans les
montants de bord verti-
caux

4 Effort normal dans les
ancrages

q
Svo=4q
[ [|r
I i} {
I — i — i 5
[ [|r |
I i} 1
qh : qh

Part de déformation due a la sollicitation a I'effort
tranchant du revétement

Le revétement est sollicité en cisaillement pure pa-
rallélement au bord par le flux de cisaillement dans
les moyens de liaison. On peut ainsi faire I'hypo-
thése selon [35] d'une sollicitation constante au ci-
saillement sur la hauteur totale de la paroi. La part
de déformation du revétement sous une action ho-
rizontale peut étre déterminée comme suit:

En général: ug ;s Zf *-dx
- G; - A;

. “l-h

Figure 109: y; o0 i = qGL—A’{

Al surface réduite pour la déformation au cisaille-
ment [mm?]

G; module de cisaillement du revétement [N/mm?]

h hauteur de la paroi [mm]

l longueur de la paroi [mm]

q action [N/mm]

Ugns; part de déformation du revétement [mm]

V; sollicitation a I'effort tranchant du revétement
sous l'action g/ = F [N]

%% sollicitation a I'effort tranchant sous I'action

=1[]
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Svo =g Svo 4

LI/
%

Svo Svo Svo Svo

1

Part de déformation due au flux de cisaillement
dans les connecteurs

La part de déformation des moyens de liaison mé-
caniques d'une paroi en ossature revétue sur une
face, résultant d'un flux de cisaillement dans les
connecteurs, peut étre déterminée de la maniere
suivante:

Svo ) 51;0

En général: uy ;e = K
ser

Figure 109:

dea,

Ui = 2+ (L4 ) L+ (L m) - h] - T ——
ser,l

entraxe des moyens de liaison [mm]

hauteur de la paroi [mm]

seri  module de glissement des connecteurs [N/mm]

longueur de la paroi [mm]

nombre de joints verticaux du revétement

nombre de joints horizontaux du revétement

action [N/mm)]

sollicitation au cisaillement des moyens de liaison

sous l'action g1 = F [N]

sollicitation au cisaillement des moyens de liaison

sous l'action F'=1 [-]

Uy s Part de déformation des moyens de liaison [mm]

én-a:ngwfn

“
S



Part de déformation résultant de la sollicitation

a I'effort normal des montants de bord

A la différence de [35] la sollicitation a I'effort normal
de la semelle et de la filiere haute n'a pas été consi-
dérée, car celle-ci ne peut pas apparaitre en raison de
I'introduction continue des charges conformément
au modéle du flux de cisaillement illustré a la figure
109. Par ailleurs, il est fait I'hypothése que la semelle
et la filiere haute sont interrompues au droit des
montants de bord. La reprise des charges dans la
zone des joints de parois a lieu par contact des po-
teaux de bord, ou directement par les pieces métal-
liques et les moyens de connexion au passage des
étages.

La déformation due a la sollicitation a I'effort normal
des montants de bord peut donc étre déterminée de
la maniére suivante:

En oénéral: _ Ni-Nl-'
general ug inoei = A - dx
- it
iy

Figure 109: yp o0y =

surface des montants [mm?]

module E paralléle aux fibres [N/mm?]

hauteur de la paroi [mm]

longueur de la paroi [mm]

sollicitation a 'effort normal des poteaux de bord
sous l'action g/ = F [N]

sollicitation a I'effort normal des poteaux de bord
sous l'action F” =1 [-]

q action [N/mm)]

Ugnse; Part de déformation des poteaux de bord [mm]

=TS me

=
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Part de déformation due a I'encrage de la paroi
Lors de I'ancrage et des liaisons au passage des
étages, I'hypothése est faite qu'aussi bien les réac-
tions d'appui positives que négatives ne sont reprise
que par les moyens de connexion.

En raison de I'élasticité des ancrages et des liaisons
de parois, il s'ensuit une rotation de la paroi lors de
sollicitation par un moment. Les déplacements hori-
zontaux de la paroi résultants peuvent étre détermi-
nés de la maniére suivante:

Uinse = h - sin(a)

b
arca; = —
b M
L Kger
l
r==
2
2-M
arco; = ————
N Kser
a; angle de rotation de la paroi [rad]
b longueur de I'arc de rotation de la paroi [m]
h hauteur de la paroi [m]
K., module de glissement des assemblages [kN/m]
1 longueur de la paroi [m]
M moment d’encastrement au niveaux des ancrages,
resp. des liaisons [kKNm]
r rayon de 'arc de rotation a; [m]

déplacement horizontal résultant de I'élasticité
des ancrages et liaisons [m]

Uinst
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6.1.2 Planchers nervurés

Le fonctionnement dans la construction en ossature ture. Les déplacements déterminants dans un voile
bois d'un voile en plancher, composé d'un solivage de plancher soumis a des moments de flexion résul-
revétu par des panneaux de matériaux dérivés du tent de la sollicitation a I'effort tranchant du revéte-
bois, peut étre décrit par le modele du flux de ci- ment, du flux de cisaillement dans les connecteurs
saillement de maniére analogue aux parois en ossa- et des efforts normaux dans les membrures.

q
Figure 110:
Modele statique d'un voile
de plancher avec les efforts = —— — — — — — —— _

agissant sur les éléments:
Efforts tranchant dans le
revétement
Flux de cisaillement
entre le revétement et
les nervures porteuses _ o=l Svo = qar/h
Effort normal dans les
membrures
Effort normal dans les
ancrages du plancher

——
——

—i—
——
——

a, a,

12/8h

“ ? T




Part de déformation due a la sollicitation a I'effort
tranchant du revétement

Le revétement est sollicité en cisaillement pure pa-
rallélement au bord par le flux de cisaillement dans
les moyens de connexion. La part de déformation
due a la sollicitation a I'effort tranchant du revéte-
ment d'un solivage peut étre déterminée comme
suit:

" Vi- Vi
En général: ug ;600 = - dx
[P

G- A
. lg?

Figure 110: ug jpsri = 8qG—LdA:

Al surface réduite pour la déformation au cisaille-
ment [mm?]

G; module de cisaillement du revétement [N/mm?]

1 longueur du voile de plancher [mm]

q action [N/mm)]

Uginst; Part de déformation du revétement [mm]

V; sollicitation a 'effort tranchant du revétement
sous l'action g/ = F [N]

13 sollicitation a I'effort tranchant sous 'action
F'=1[]

Part de déformation due au flux de cisaillement
dans les connecteurs

La part de déformation des moyens de liaison mé-
caniques résultant du flux de cisaillement dans les
connecteurs peut étre estimée, pour un solivage re-
vétu sur une face dans une structure en ossature
(liaison entre les panneaux admise rigide au cisaille-
ment), de la maniére suivante:

Svo+ Sy
En général: wy ;o ; = Zv0_-vo
Kser
: Ly ld) q-lg-ay,
Figure 10: ug jpor; = —+— | ——m8m8—
g K,inst,i (hp lp 4. hd . Kser,i
a,; entraxe des moyens de liaison [mm)]
hy hauteur du voile de plancher [mm]
h, hauteur des panneaux dérivés du bois [mm]
K, module de glissement des assemblages [N/mm]
1 longueur du voile de plancher [mm]
L, longueur des panneaux dérivés du bois [mm]
q action [N/mm)]
S0 sollicitation au cisaillement des moyens de
connexion sous l'action g-I=F [N]
S’ sollicitation au cisaillement des moyens de
connexion sous l'action F’'=1 [-]
Uginse; Part de déformation due au flux de cisaillement

dans la liaison [mm]
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Part de déformation due a la sollicitation a I'effort
normal des membrures

A la différence de [35] la déformation due aux ef-
forts normaux dans les solives n'est pas considérée,
car ils n'existent pas dans la construction illustrée a
la figure 110. Leffort de cisaillement résultant du
séisme est en général réparti sur I'ensemble de la
surface du plancher. Les réactions d'appui réparties
sur la hauteur du voile sont introduites directement
dans les parois porteuses. Ces piéces ne subissent
donc aucune sollicitation a I'effort normal. Si une
charge ponctuelle est introduite sur le bord du voile
de plancher ou si la longueur des parois porteuses
est différente de la largeur du voile de plancher, il
peut étre nécessaire cependant d'étudier en détail
cette déformation due a la sollicitation d'effort nor-
mal. Néanmoins ces déformations sont en général
faibles comparées aux déformations dues au ci-
saillement.

La déformation des membrures résultant de la solli-
citation a I'effort normal peut donc étre déterminée
de la maniere suivante:

- N; - N{
En général: ug ;g = Z - dx
Loy

Ei'Ai

5.q-1;*

Figure 10: ug jpop; = ——m—mm
g E,inst,i 192 . Ei . Ai . hdz

A; surface des membrures [mm?]

E; module E parallélement aux fibres [N/mm?]

hy hauteur du voile de plancher [mm]

1 longueur du voile de plancher [mm]

N; sollicitation a I'effort normal de la membrure sous

'action g-I = F [N]
Ny sollicitation a I'effort normal de la membrure sous
I'action F'=1 [-]
q action [N/mm)]
part des déformation résultant de la sollicitation
al'effort normal des membrures [mm]

UE inst,i

Part de déformation due aux ancrages des voiles
de plancher dans les parois porteuses

L'élasticité des moyens d'assemblage, qui forment la
liaison entre le voile de plancher et les parois por-
teuses peut étre déterminée de la maniére suivante:

u . q- lq Ay,i
Ks,inst,i —
2 hTW,i : Kser,i
a,; entraxe des moyens d’assemblage [mm]
hp; longueur de la parois porteuse dans laquelle est

ancré le voile de plancher [mm]

K, module de glissement des moyens d’assemblage
[N/mm]

Iy longueur du voile de plancher [mm]

q action [N/mm)]

Ugs insti Part de déformation due aux ancrages [mm]
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6.2 Prédimensionnement des parois porteuses

6.2.1 Moment de flexion et effort tranchant Fi=m;-g
dans I'ancrage d'une paroi porteuse

Pour le prédimensionnement de batiments stabilises g, =35.5,.F

par des parois formant des consoles, on utilise le

quotient du moment de flexion par I'effort tran- F l F
chant résultant des forces de remplacement du ~@rez — g d
séisme. Dans ce qui suit, ce quotient est présenté 2
pour I'ancrage d'une paroi dans le sous-sol massif  Fj ;. = 3 F,;
d'un ouvrage de quatre niveaux. Pour ce faire, on
admet par simplification que les étages ont une 3
hauteur constante, et que le rapport de la masse des  T@.2¢ =g~ Fa
1 €tq pp 8
étages en partant du rez est de 1:1:1:0,5. A la figure 2
112, ce quotient est exprimé en fonction de la hau-  F; ;. = =+ F,
teur des étages, pour des batiments comportant dif- 8
férents nombres de niveaux. 22
Md,rez _g'Fd h
Vd,‘rez - Fd

22
Md,rez/Vd,rez = ? -h

Figure 111: 1 2 3 4
Console de substitution

pour la méthode des forces

de remplacement avec:

1 Charges horizontales
fictives provenant des
charges permanentes et
quasi permanentes dans
le rapport entre étage
de 1:1:1:0,5 (charges du
dernier niveau = 50%
des autres étages)

2 Charge globale de rem-
placement F, et sa ré-
partition dans les étages

3 Efforts tranchant résul-
tants V;

4 Moments de flexion
résultants M,

Figure 112:

Relation entre le moment
de flexion M, et I'effort
tranchant V, au niveau de
I'encastrement des parois
porteuse dans le sous-sol
massif, en fonction de la
hauteur d'étage h.

my=1/2 e

3
i
L
ih

1/2F
1F
1F
e

1F
—_—

Nombre de niveaux

My/(Va-h)

3/2

19/9

22/8

85/25

73/18




6.2.2 Résistance

Afin de faciliter le prédimensionnement, les résis-
tances Vi, et My, de différents types de parois sont
présentées graphiquement au chapitre 6.2.4. Les
calculs de résistance qui ont servi de base ont eu
lieu comme exposé dans ce qui suit.

Les résistances Vg, et Mg, ont été déterminées en te-
nant compte du surdimensionnement exigés par la
norme SIA 265 (2003) pour les éléments de
construction a caractere fragile (voir chapitre 3.2.3).
Pour I'approche de prédimensionnement choisie,
cela signifie que la résistance du revétement des pa-
rois en ossature est au moins supérieure de 20% a
celle des agrafes de liaison.

VRd=fvd'Zt'lP

L

Vea = Rd,v :

v My
Mpgq = Ngq * lp

a, entraxe des agrafes [m]

foa valeur de calcul de la résistance au cisaillement
[kN/m?]

I, longueur de la paroi porteuse, ou écartement
des poteaux de bord [m]

My, résistance a la flexion [KNm]

résistance a l'effort normal (la résistance a la traction

est déterminante) [KN]

n, nombre de rang d’agrafes [-]

résistance individuelle des agrafes [kN]

t  épaisseur du revétement ou du bois panneauté
multicouche [m]

Vgq résistance a I'effort tranchant [N]
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6.2.3 Rigidité

Pour le calcul de la console verticale formée par les
parois porteuses, les valeurs de rigidité des parois,
des ancrages et des liaisons doivent étre connues.
Les rigidités de remplacement de différents types de
parois modélisées comme des consoles encastrées
ont été calculées en fonction de la longueur de la
paroi, et sont présentées sous forme graphique au
chapitre 6.2.4. Le calcul sous-jacent des modules de
cisaillement et de flexion (G et E) est décrit au cha-
pitre 5.4. Les valeurs de rigidité GA'y,, et El,, ont
été calculées de la maniére suivante:

ll;? * bup

Elgyp = Esup + 12

5
GA;ub = Gsub . g : lP : bsub

by, largeur de la section de substitution (ici 100 mm)
[m]

E,, module d’élasticité de substitution de la paroi
en ossature [kN/m?]

EIl,, rigidité ala flexion de substitution de la console

[kNm?]

module de cisaillement de substitution de la paroi
en ossature [kN/m?]

rigidité au cisaillement de substitution de la
console [kN], en considérant la réduction de sec-
tion pour les sections rectangulaires lors du calcul
des déformations au cisaillement, pour autant que
le programmeé en tienne compte

Ip longueur de la paroi [m]

Gsuh

GA*sub

Le module de glissement K., de I'ancrage, ou des
liaisons au passage des étages, se compose du mo-
dule de glissement des broches, des plaques métal-
liques entaillées et de celui des moyens d'ancrage
de la paroi porteuse dans le sous-sol en béton. Il est
souvent judicieux de prévoir, pour les ancrages, des
pieces soudées scellées dans des réservations. En
effet, la valeur des forces en présence ne permet pas
I'utilisation des chevilles d'ancrages habituelles.
Dans ce cas, le module de glissement des liaisons a
la partie béton peut étre négligé. Le calcul de la
constante de ressort en rotation en considérant les
modules de glissement cités plus haut est présenté
a la figure 113. Le chapitre 6.2.4 contient une re-
présentation graphique des constantes de ressort en
rotation des liaisons par broches. En relation avec la
rigidité en rotation, il faut tenir compte que la
constante doit étre réduite de moitié au passage des
étages, car deux liaisons par broches sont néces-
saires dans ce cas.



Figure 113:

Rotation de la paroi due
a la flexibilité de I'ancrage
et calcul de la constante

de ressort correspondante.
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Y »a
Ni
Kpr
/
2/s
b
arc a; = —
M:
b, = L
' L Kser,i
l
T2
_2M M
aredi = 12 Kser,i a KDFL
1 Kgeri
KDF,l Zser,l
1
Kser.i = 1 N 1 N 1

Kser,broche,i Kser,plaque,i Kser,ancrage bet,i

arc a; angle de rotation de la paroi a I'étage i [rad]

b; longueur de I'arc de rotation de la paroi [m]

Kpg;  constante de ressort en rotation des ancrages
resp. de la liaison a I'étage i [kKNm/rad]

K...; module de glissement de I'ancrage, resp. de la
liaison i [kN/m]

l longueur de la paroi [m]

M; moment de flexion a I'étage i [kNm]

r rayon de I'arc de rotation @; [m]
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6.2.4 Diagramme des résistances et des rigidités horizontales
Sollicitation a I'effort tranchant
Vra [kN] )
(®
800 L
/
/
600 2
| ——
400 | | L ®
ol =t | T |
_—+ | ——1 6
200 ] ////: | K
L — |
N=
1,0 2,0 3,0 4,0 5,0 6,0 7,0 8,0 9,0 [ [m]

Figure 114:
Résistance a la sollicitation d'effort tranchant Vg, de différentes constructions
de parois en fonction de la longueur de paroi.

GA*,,, [MN] 1
160
T 1@
120 L]
L—1— L—
L— L —]
/
80 — | ; | —T .
== // ///@
40 1 . e
/%4/
0 =1

1,0 2,0 3,0 4,0 5,0 6,0 7,0 8,0 9,0 [ [m]

Figure 115:

Rigidité au cisaillement de substitution, GA',, de différentes compositions
de paroi en fonction de la longueur de paroi, destinée a la modélisation
de consoles encastrées constituées de parois en bois.

Batiments en bois parasismiques
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(1) Bois panneauté multicouche
— Epaisseur 80 mm
— Composition des couches 30/20/30 mm
— Module de cisaillement du panneau
500 N/mm?

(@ Paroi en ossature

- Revétement unilatéral en panneau trois plis,
t=27 mm

- composition des couches 9/9/9 [mm]

— Liaison entre les montants et le revétement
par collage

— Module de cisaillement du revétement
500 N/mm?

(3 Paroi en ossature

— Revétement des deux cotés par panneaux
OSB3, t=15 mm

— Liaison entre les montants et le revétement
par agrafage sur trois rangs

— Agrafes 1,53 x 55 mm, a, = 24 mm

— Module de cisaillement du revétement
1080 N/mm?

(@ Paroi en ossature

— Revétement des deux cotés par panneaux
OSB3, t =15 mm

— Liaison entre les montants et le revétement
par agrafage sur deux rangs

— Agrafes 1,53 x 55 mm, a, = 24 mm

— Module de cisaillement du revétement
1080 N/mm?

(5) Paroi en ossature

- Revétement unilatéral en panneau OSB3,
t=15 mm

— Liaison entre les montants et le revétement
par agrafage sur trois rangs

— Agrafes 1,53 x55 mm, a, =24 mm

— Module de cisaillement du revétement
1080 N/mm?

(e) Paroi en ossature

— Revétement unilatéral en panneau OSB3,
t=15mm

— Liaison entre les montants et le revétement
par agrafage sur deux rangs

- Agrafes 1,53 x55 mm, a, =24 mm

— Module de cisaillement du revétement
1080 N/mm?
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Sollicitation a la flexion
) @
1
©)
/
/
@
L // /// /@
// /// ///////@
L— — — [ 1 —{7
/ﬁ_/;_/’:::——:::—————__
1,0 2,0 3,0 4,0 5,0 6,0 7,0 8,0 9,0 [ [m]
Figure 116:

Résistance a la sollicitation de flexion My, en fonction de la longueur de la
paroi et d'un choix de liaison par broches, y compris les montants de bord

correspondant.
DEONNE)
O]
®
©
L /@
8
L ///
9
= //// //O
—T =T
1.0 2,0 3,0 4,0 5,0 6,0 7,0 8,0 9,0 [ [m]
Figure 117:

Rigidité a la flexion de substitution El,,;, en fonction de la longueur de la paroi,

destinée a la modélisation de consoles encastrées constituées de parois en bois.

Q) @ 3
®
A
P
== | {®
/// // /@
= | |
1,0 2,0 3,0 40 50 6,0 7,0 8,0 9,0 1 [m]
Figure 118:

Constante de ressort en rotation K, de la liaison par broches (ancrage et liai-

son au passage des étages) en fonction de la longueur de la paroi, destinée a la

modélisation de consoles encastrées constituées de parois en bois.
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() Liaison par broches
— BLC GL28h 240/280 mm
— 3 toles entaillées t =8 mm
- Broches d =10 mm, CR 5.6
— 25 broches sur 5 rangs

() Liaison par broches
— BLC GL28h 240/240 mm
— 3 toles entaillées t =8 mm
— Broches d =10 mm, CR 5.6
— 16 broches sur 4 rangs

(3 Liaison par broches
— BLC GL28h 200/240 mm
- 3 toles entaillées t =8 mm
- Broches d =8 mm, CR 5.6
— 16 broches sur 4 rangs

(@) Liaison par broches
— BLC GL28h 160/200 mm
— 2 toles entaillées t =8 mm
— Broches d =8 mm, CR 5.6
— 16 broches sur 4 rangs

(5 Liaison par broches
— BLC GL24h 160/160 mm
— 2 toles entaillées t =8 mm
— Broches d =8 mm, CR 5.6
— 12 broches sur 3 rangs

(6 Liaison par broches
—BLC GL24h 140/140 mm
- 2 toles entaillées t =8 mm
- Broches d =8 mm, CR 5.6
-9 broches sur 3 rangs

() Liaison par broches
—BLC GL24h 120/140 mm
— 2 toles entaillées t =8 mm
— Broches d =8 mm, CR 5.6
— 6 broches sur 2 rangs

Liaison par broches
- Bois massif C24 120/120 mm
-1 tole entaillée t = 8 mm
- Broches d = 8 mm, CR 5.6
-9 broches sur 3 rangs

(9 Liaison par broches
- Bois massif C24 100/100 mm
-1 tole entaillée t = 8 mm
— Broches d =8 mm mm, CR 5.6
— 6 broches sur 2 rangs



Figure 119:

Formule de détermination
du déplacement horizontal
d'étage au rez, pour une
hauteur des niveaux
constante et un rapport
des charges de vent entre
le rez et I'étage de toiture
de 1:1: ...:0,5.

6.2.5 Calcul du déplacement horizontal d'étage
au rez-de-chaussée

Lors de la vérification de I'aptitude au service sous
I'action du vent, la condition qui fixe un déplace-
ment horizontal de I'étage plus petit que h/500 est
en général déterminante (SIA 260 (2003) tableau 3,
les cas avec incorporés ductiles étant rares). Lorsque
le déplacement de I'étage est d{i principalement aux
déformations de cisaillement, la vérification du rez-
de-chaussée, ou agit |'effort tranchant le plus grand,
est en général déterminante.

Le calcul du déplacement horizontal au rez-de-
chaussée dépend du nombre de niveaux. La figure
119 présente les formules correspondantes. Celles-
ci sont valables sous I'hypothése que la hauteur de
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chaque étage est identique et que la répartition des
charges de vent du rez a I'étage de toiture suis un
rapport d'environ 1:1: ... :0,5. Les rigidités de sub-
stitutions et les constantes de ressort en flexion
peuvent étre tirées du chapitre 6.2.4 pour le type de
parois porteuses choisi.

Nombre | Déplacement horizontal au rez XEl,, somme des rigidités ala
de niveaux flexion de substitution [KNm?]
Y.GA',,, somme des rigidités au
R3 ‘h M. 180 cisaillement de substitution
1 u:6Q§:El 5 deGA* +h-sin<21;"’z—) [kN]
sub sub DFirez " Tt h hauteur d’étage (identique
a tous les niveaux) [m]
3.0,-h* 3-Q4-h M. -180 >Kpr somme des constantes de res-
2 u= 3 ZdEI .y GdA* +h-sin <21?327) sort en rotation des ancrages
sub sub DFirez ' Tt des parois [kNm/rad]
M,,,  moment de flexion au niveau
de I'horizon d’encastrement
11-Q4-h® 5-Q4-h M., - 180
3 u=1g ngl 3 ZQ;A* + h-sin (#) [kNm]
sub sub DFrez " T Qq action globale du vent
(charges de service) [kN]
41-0, 13 7.0, -h M...-180 u déplacement de I'étage le plus
4 u= Ca Qa —+ h - sin | g—e——r bas sous l'action du vent [m]
48 - Y Elyp 8-X GAy,, Y Kprrez " T
33-Q4-h° 9:Qq-h [ M., 180
5 u= —+h-sin| g———
30-% Elgp, 10- X GAsub % KDF,rez '
97-Qq-h® 11-Q4-h ([ M., 180
6 u= —+h-sin|g5———
72-YEly, 12-YGAy, Y Kppres T




Figure 120:

Formules de détermination
du déplacement horizontal
fictif du sommet du bati-
ment pour une hauteur
constante des niveaux et
un rapport des charges
permanentes et quasi-per-
manentes des étages de
1:1:...:0,5,durez a
I'étage de toiture.

6.2.6 Calcul du déplacement horizontal fictif
du sommet du batiment

Le chapitre 5.2.4 décrit de maniére détaillée le pro-
cédé pour estimer la période de vibration fonda-
mentale a I'aide de la formule d'approximation
(261.39) de la norme SIA 261 (2003). Le déplace-
ment horizontal fictif du sommet du batiment sous
I'action horizontale des charges permanentes et
quasi permanentes, peut étre déterminé a |'aide des
formules de la figure 120. Ces formules sont va-
lables en faisant I'hypothése que la hauteur d'étage
est identique a tous les niveaux, et les charges per-
manentes et quasi permanentes du rez jusqu'a
I'étage de toiture sont dans un rapport d'environ
1:1: ... :0,5. Les rigidités de substitution du type de
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paroi choisi peuvent étre extraites du chapitre 6.2.4.
Les angles de rotation de la paroi (voir figure 113)
peuvent étre déterminés a chaque étage de la ma-
niere suivante:

M; - 180
A = —
' Y Kppi-T

a;  angle de rotation de la paroi a I'étage i [°]

> K, somme des constantes de ressort en rotation des
ancrages, resp. des liaisons a I'étage i [kNm/rad]

M;  moment de flexion a I'étage i [kNm]

Nombre Déplacement horizontal fictif du sommet du batiment @i angle de rotation de la
de niveaux paroi a I'étage i [°]
a; angle de rotation de la
n n= paroi a I'étage j [°]
; v Fptor - B N Fytor+h +h- z sin. @ YEIl,,  somme des rigidités en
3-YEly, X GAL, - ! < / flexion de substitution des
parois [kNm?]
F o actions horizontales fic-
n [ =i \] tives totale provenant des
5 u= 13« Fyor - B? n 4 Fueoc-h ‘h- Z sin: o charges permanentes et
9-YElyy  3-XGAy, — ' = / quasi permanentes [kN]
- YGA,, somme des rigidités au
cisaillement de substitu-
21 F, - W 9.F b n n=i ] tion des p,ellrois [kN]
3 u= tot + htot "7 4 p. Z sin: o h hauteur d’étage (constante
5-XElyy  5-XGAy, i ' = ! a tous les niveaux) [m]
. u déplacement horizontal
du sommet du batiment
3 n n=i sous l'action horizontale
4 u= 28 Fitor + 16 Frtorh +h- Z sin, a; des charges permanentes
3+ X Elup 7Y GAG, i =i ! et quasi permanentes [m]
475 Fppp - B 25+ Fypor - h {" AN
5 = - - +h- sin; a;
27'2E15ub 9 ZGA;ub ; i ’
i=1 j=1
_ 327 Fygoe b 36 Fugorh S [
6 u= 13 El, 11'ZGA§ub+ . ;smi j=1aj




6.3 Calcul des déplacements d'étages

Figure 121:

Paroi PX1.

1 Perspective

2 Modeéle statique avec
forces de remplacement

3 Déplacement de paroi
résultant

Au chapitre 5.5.3, les déplacements horizontaux
des étages dans les directions x et y pour I'estima-
tion de la période de vibration fondamentale selon
la méthode de Rayleigh, ont été calculés a I'aide
d'un programme de calcul statique de structures en
barres. Les parois ont été converties en une barre de
substitution, et modélisées en console avec la rigi-
dité de substitution calculée. Les déplacements ho-

1336 kN
— @ mu=77t

M» . ms=150t

M. m, =150t

kN
655K @ n. =150t
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rizontaux peuvent également étre calculés de ma-
niere analytique. Les différentes phases de calcul
sont présentées ci-aprés, sur I'exemple de la paroi
PX1 de I'exemple de calcul (voir figure 121).

3
,,,,,,,,,,, u, = 2,29 m
o
S
N
N
[ u, =185m
o
S
&
gl N
O 4 u, = 1,23 m
- o
S
N
~N
| /u,=059m
o
S
N
~N
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6.3.1 Calcul du déplacement horizontal: connecteurs. Les composants de la matrice pour le
Déplacement horizontal résultant du flux calcul des déplacements des parois se composent de
de cisaillement dans la liaison la somme de tous les bords de revétement qui sont

Les parts de déformation u,,,-u3, dues au flux de ci- agrafés ensemble. Pour la paroi PX1 on a:
saillement dans la connexion sont tributaires du
nombre de joints verticaux et horizontaux du revé-
tement, ainsi que du module de glissement des

E
E

Figure 122:

Flux de cisaillement dans
les moyens de connexion
le long des bords agrafés
du revétement de la paroi
de quatre niveaux PX1.

E

Mﬂmﬂmﬂm (I (I O
[T

(I OO (OO oo

Ures Fres| |21+ 6h 21+6h 2l+6h 2l+6h
Wer| __ @y |Fie| |20+ 6h 41+12h 41+12h 41+ 12k
We | Koy 12 |Foe| |20+6h 4l+12h 6l+18h 61+ 18h
Use Fsel 120+6n 4l+12h 61+18h 8l+24h

a, entraxe des connecteurs [m]

F; charges d’inertie agissant a I'étage i F [kN]

h  hauteur d’étage [m]

K,.. module de glissement des connecteurs [KN/m]
[ longueur de la paroi [m]

u; déplacement horizontal d’étage au niveau i [m]

urez

Uger| 0,024 m

Uge | 2-494KkN/m - (3 m)2

Uze

655kN| [2:3m+6-29m 2-3m+6-29m 2:-3m+6-29m 2-3m+6-29m 0,33m
|1311kN| [2:3m+6:29m 4:3m+12-29m 4-3m+12:29m 4:3m+12-29m| _ (0,62m
1966kN| |2-3m+6-29m 4-3m+12-29m 6-3m+18-29m 6-3m+18-29m| (0,83 m
1336 kNl 12:3m+6-29m 4-3m+12-29m 6-3m+18-29m 8-3m+24-29ml| [092m
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Déplacement horizontal résultant de la sollicita-
tion au cisaillement du revétement

Le revétement ne subit qu'une sollicitation de ci-
saillement. Les contraintes de cisaillement sont
constantes sur la hauteur de chaque étage. Les parts
de déformation u,,,-u,,;, peuvent étre calculées par
intégration de I'effort tranchant. Pour la paroi PX1
on a:

Figure 123:

Sollicitation au cisaillement
du revétement de la paroi
de quatre niveaux PX1.

Urez Eel 11 1 1 1
Uer| _ h Fie| [1 2 2 2
Upe | " G-t-1 |Foel |1 2 3 3
Uze F.l 11 2 3 4

F; force d’'inertie agissant a I'étage i F [kN]

G  module de cisaillement du revétement [kN/m?]
h  hauteur d’étage [m]

1 longueur de la paroi [m]

t  épaisseur du revétement [m]

u; déplacement horizontal d’étage au niveau i [m]

Ures 655kN| |1 1 1 1| [016m
Uter| _ 29m |1311kN| |1 2 2 2[_[029m
Uze| ~ 1080-103kN/m2-0,03m-3,0m [1966kN| |1 2 3 3| |039m
Use 1336kNl 11 2 3 4l 1043m
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Déplacement horizontal di a la sollicitation

a I'effort normal des montants de bord

Les parts de déformation u,,,-us, dues a la sollicita-
tion a I'effort normal des montants de bord peuvent
étre calculées par I'intégration des efforts normaux.
Pour la paroi PX1 on a:

Figure 124:

Sollicitation d'effort normal
dans les montants de

bord de la paroi de quatre
niveaux PX1.

Urez Ee;l |2 5 8 11
Uper| _ 2-h°  |F| [5 16 28 40
Uze | 6-12-EA |F2e| |8 28 54 81
Uze Fzel 111 40 81 128

section des montants de bord [m?]
module d’élasticité des montants de bord [kKN/m?]
force d’inertie agissant a I'étage i F [KN]

RIS

h  hauteur d’étage [m]

l longueur de la paroi [m]

u; déplacement horizontal d’étage au niveau i [m]

Urez 655 kN 2 5 8 11 0,05m
Uger| 2-(29m)® [1311kn| |5 16 28 40| _[017m
Uze| ~ 6-(3,0m)2-691-103kN [1966kN| |8 28 54 81| [034m
Uze 1336 kNIl 111 40 81 128 0,51 m
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Déplacement dii a la flexibilité de I'ancrage Pour déterminer les déplacements horizontaux des
et des liaisons étages, I'angle de rotation a chaque niveau doit
La figure 125 illustre la paroi PX1 avec les angles de  tout d'abord étre calculé. Puis, a partir de ces angles
rotation correspondants et le modéle statique pour de rotation, il est possible de déterminer les dépla-
le calcul. Les moments de flexion créent une sollici-  cements horizontaux des étages. Pour la paroi PX1
tation axiale de I'ancrage et des liaisons au passage on a:

des étages.

Figure 125: 1 2 3

Paroi PX1.

1 Déplacement horizontal

2 Moment de flexion

3 Flexibilité de I'ancrage et
des liaisons au passage
des étages

KDF,Ier

) KDF,rez
A

urez n n=i
Uger .
=h sin; a;
Uze
i=1 j=1
U3ze J

2-M;-180 M, -180
j = =

2. e .
P> Kserj m Kppj-T

«; angle de rotation de la paroi a I'étage j [m]

h  hauteur d’étage [m]

Kpg; constante de ressort en rotation de I'ancrage, resp.
de la liaison a I'étage j [kNm/rad]

K,,; module de glissement de I'ancrage, resp. de la liaison
al’étagej [kN/m]

1 longueur de la paroi [m]

M; moment dii aux forces d’inertie agissant a I'étage j
[kNm]

u; déplacement horizontal d’étage au niveau i [m]
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_ (29m-655kN +58m-1311kN +8,7m- 1966 kN + 11,6 m - 1336 kN) - 180

- =0,92°
rez 2633 - 10% kKNm/rad -

_(29m-1311kN +58m- 1966 kN + 8,7 m - 1336 kN) - 180
Hrer = 1317 - 103 KNm/rad -

=1,17°

_ (29m-1966 kN + 58 m - 1336 kN) - 180

=0,59°
Fze 1317 - 103 kNm/rad -

29m-1336 kN - 180

- =0,17°
%3¢ = 1317103 kNm/rad - 7

Upey, = 2,9 m - sin(0,92°) = 0,05 m
Uger = 2,9 m - [sin(0,92°) + sin(0,92° + 1,17°)] = 0,15 m
Uye = 2,9 m - [5in(0,92°) + sin(0,92° + 1,17°) + sin(0,92° + 1,17° + 0,59°)] = 0,29 m

Uze = 2,9 m - [sin(0,92°) + sin(0,92° + 1,17°) + sin(0,92° + 1,17° + 0,59°) + sin(0,92° + 1,17° + 0,59° + 0,17°)] = 0,43 m

Déplacement horizontal total résultant

de la paroi PX1

Le déplacement horizontal total d'une paroi résulte
de la somme de ses composants de déformation.
Pour la paroi PX1 de I'exemple de calcul, les dépla-
cements totaux des étages valent:

Utot,i = Uconnexion,i + Urevatement,i + Umontant,i + Uliaison,i
Upe, = 0,59 m
User = 1,23 m
Uy = 1,85m

Uze = 2,29 m
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6.3.2 Déplacement horizontal global

d’une structure
Si- plusieurs parois porteuses assurent la stabilité
horizontale dans une direction, le déplacement ho-
rizontal global de la structure peut étre calculé, a
partir des composants de déformation de chaque
paroi, de la maniere suivante:

1 + 1 + 1 + 1
u . =
J=1 Uconnexion,j J=1 Urevetement,j J=1 Umontant,j J=t WUiiaison,j
Ugor i déplacement total de la structure a I'étage i

[m]
Uconnexionj ~ Part de déformation horizontale due aux
connecteurs de la paroi j [m]
Urevetement;  Part de déformation horizontale due au
revétement de la paroi j [m]
montant; part de déformation horizontale due aux
montants verticaux de bord de la paroi j [m]
Ujigison,] part de déformation horizontale due aux liai-
sons de la paroi j [m]

u
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7.3 Sources d'information en Suisse relatives aux séismes

Ci-dessous sont rassemblées les institutions les plus
importantes de Suisse qui, dans la recherche et
|"administration, se consacrent au théme des trem-

Organisations faitiéres

PLANAT

Plateforme nationale «dangers naturels»

www.planat.ch

PLANAT est une commission extraparlementaire instituée par le
Conseil fédéral. Les agences de la Confédération et des cantons y
sont représentées, ainsi que la recherche, les associations profes-
sionnelles, I'économie et les assurances.

SGEB

Société suisse du génie parasismique et de la dynamique

des structures

www.sgeb.ch

La SGEB représente, en tant que société spécialisée de la SIA, les in-
téréts des ingénieurs spécialistes des constructions parasismiques et
de la dynamique des structures.

SED

Service Sismologique Suisse

www.seismo.ethz.ch

Le SED est intégré dans I'institut de géophysique de I'EPFZ. Depuis
1878, I'activité sismique en Suisse fait systématiquement I'objet
d'un rapport. En 2004, il a notamment publié la nouvelle carte des
dangers sismiques en Suisse.

Offices fédéraux

OFEV

Office fédéral de I'environnement

www.bafu.admin.ch/erdbeben

L'OFEV anime une Centrale de Coordination pour la mitigation des
séismes dans la division Dangers naturels. En tant que responsable
de la mitigation des séismes auprés de la Confédération, I'OFEV a
lancé un programme de mesures en sept points. Un concept d'in-
tervention en fait partie, qui régle la protection et le soutien a la
population lors d'un tremblement de terre.

OFPP

I'Office fédéral de la protection de la population
www.bevoelkerungsschutz.ch

L'OFPP du Département fédéral de la défense, de la protection de
la population et des sports (DDPS) est en principe responsable au
niveau fédéral de la protection de la population. Il analyse par
exemple les effets des séismes et met ces bases a disposition de dif-
férentes organisations partenaires et des cantons. De plus, il assure
par le biais de la Centrale nationale d'alarme (CENAL, www.naz.ch)
la mise en alerte de tous les organes utiles.

blements de terre. Des données complétes sur les dif-

férentes associations sont disponibles sur Internet.

Recherche

CENAT

Centre de compétences risques naturels

(ETHZ, EPFL, WSL, SLF, Universités)

www.cenat.ch

Le CENAT de I'Institut Fédéral pour I'Etude de la Neige et des
Avalanches SLF a Davos initie et encourage la recherche trans-
et interdisciplinaire et la formation et le perfectionnement dans
le domaine des risques naturels. Il sert en outre de référence pour
les autorités, les associations, les entreprises et un large public sur
les questions liées aux risques naturels.

CREALP

Centre de recherche en environnement alpin

www.crealp.ch

Le CREALP est une fondation créée en 1968 par le canton du
Valais et la ville de Sion. Il est engagé dans la recherche appliquée
dans le domaine des risques naturels; il se préoccupe, entre autres,
d'effectuer une cartographie régionale des risques de tremblement
de terre.

EPFL, ENAC

Institut de Structures IS

http://is.epfl.ch

L'IS méne des recherches dans le domaine de l'ingénierie para-
sismique et dans la gestion des risques sismiques.

Empa

Laboratoire d'ingénierie des structures

www.empa.ch/abt116

Le Laboratoire d'ingénierie des structures de I'EMPA méne des re-
cherches et offre des services relatifs aux themes de la dynamique
des constructions, de I'amortissement des vibrations et de I'équi-
pement parasismique.
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Plan d'action bois et Fonds pour les recherches
forestiéres et I'utilisation du bois

OFEV

Division Foréts

3003 Berne

www.bafu.admin.ch

HEV Schweiz
Seefeldstrasse 60
Case postale

8032 Zurich
www.hev-schweiz.ch

SGEB

Société suisse du génie parasismique
et de la dynamique des structures
Case postale 212

8093 Zurich

www.sgeb.ch

SIA

Société suisse des ingénieurs et des architectes
Selnaustrasse 16

Case postale

8027 Zurich

www.sia.ch

usic

Union Suisse des Sociétés d'Ingénieurs-Conseils
Aarbergergasse 16/18

3011 Berne

www.usic.ch
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