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RESUME

La magonnerie non armée est présente dans une grande majorité de constructions du Qué-
bec, en particulier comme matériau non structural dans les batiments de la catégorie de
risque élevé ou de protection civile du Code national du batiment. Lors du tremblement
de terre du Saguenay en 1988, la majorité des dommages rapportés ont été attribués a
la défaillance des cloisons construites en magonnerie non armée. Les dommages survenus
ont eu pour effet d’attirer davantage ’attention sur le comportement sismique des murs
de cloison en MNA dans la performance globale d’un batiment. Les risques pour la sécu-
rité et les pertes de fonction d'un batiment peuvent étre significativement aggravés par la
défaillance des éléments non structuraux, méme si le systéme structural du batiment s’est
bien comporté lors d'un séisme.

La cause principale des problémes suscités par les cloisons construites en magonnerie non
armée réside par ’absence d’un systéme de retenue latérale approprié a la structure. Afin
d’assurer une meilleure protection incendie, les cloisons de blocs de béton se prolongent
jusqu’au toit, sans toutefois étre fixées aux éléments structuraux. Non seulement ces cloi-
sons sont instables, mais également d’autres éléments de construction peuvent s’y heurter,
notamment d au mouvement différentiel entre la structure et les cloisons en macgonnerie.
Ce comportement probable en cas de séisme vise a envisager et a considérer des solutions
de réhabilitation permettant de sécuriser les lieux face a d’éventuelles catastrophes.

Dans le cadre du projet de recherche, des essais dynamiques hors-plan sur table sismique
ont été effectués au laboratoire de 1’Université de Sherbrooke sur des murs de cloison
en maconnerie non armée avec et sans systéme de réhabilitation. La méthode de réha-
bilitation explorée a été I'ajout d’'un systéeme de retenue latérale en-téte des murs. Des
accélérogrammes artificiels mis a I’échelle pour la région de La Malbaie ont été utilisés et
appliqués aux spécimens afin d’obtenir des résultats représentatifs d’une zone & sismicité
moyenne a élevée au Québec. De plus, des essais de caractérisation ont été réalisés pour
déterminer les propriétés mécaniques des matériaux utilisés. Les résultats obtenus lors des
essais ont démontré que 'ajout d’un systéme de retenue latérale augmente considérable-
ment la résistance sismique et la stabilité des murs de cloison.

Mots-clés : Comportement sismique, magonnerie non armée, essais hors-plan sur table
sismique, mur de cloison, province de Québec
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CHAPITRE 1
INTRODUCTION

1.1 Mise en contexte

1.1.1 Le risque sismique au Canada et au Québec

Plus de la moitié de la population canadienne demeure dans des zones avec un grand risque
sismique. Cinq des plus grandes villes canadiennes se situent dans ces zones critiques, soit
Vancouver, Montréal, Ottawa-Gatineau, Victoria et Québec. Le risque sismique est la
combinaison de 1’aléa sismique et de la vulnérabilité des enjeux exposés' pour un endroit
donné. Par contre, I'importance des dommages subis est souvent plus influencée par la
vulnérabilité des enjeux que par I'intensité d’'un séisme. Par exemple, le séisme de Bam en
Iran de 2003 (M6.6) a causé la mort de plus de 30 000 personnes, alors que le séisme de
Kobé de 1995 (M6.9), d’une intensité légérement supérieure, a fait environ 6 300 victimes.
La magnitude des deux séismes était similaire, mais la différence au niveau de la vulné-
rabilité entre les constructions des deux villes est la cause de 'important écart au niveau
des victimes [MEDDE, 2012].

La terre tremble fréquemment au Québec, on parle d’une centaine de secousses par an-
née, dont une dizaine sont ressenties par la population. Certains séismes majeurs de forte
magnitude ont frappé le Québec, et les plus récents a avoir marqué 'histoire sont ceux
de Charlevoix-Kamouraska de 1925 (M6.2), du Témiscamingue de 1935 (M6.1) et du Sa-
guenay de 1988 (M5.9) [Lamontagne, 2002]. Ces tremblements de terre sont survenus, il
y a déja plusieurs années et ont engendré seulement qu’un faible nombre de pertes de vie
humaine. Ils ont toutefois causé des pertes économiques importantes attribuables aux dom-
mages matériels des batiments et aux autres installations. Par exemple, le tremblement de
terre du Saguenay de 1988 a causé de 10 a 20 millions de dollars de pertes économiques
pour les régions avoisinantes [Allen et al., 1989]. Si des tremblements de terre similaires se
manifestaient aujourd’hui, le risque de perte de vies humaines et les pertes économiques
seraient beaucoup plus élevés, notamment a cause du taux d’accroissement de la popu-
lation et du nombre de batiments construits incapable de résister a de tels événements

[Lamontagne, 2002]. Des séismes avec une magnitude égale ou supérieure a ceux ressentis

IPopulation, types de batiments et infrastructures.
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auparavant au Québec vont se reproduire, mais la date exacte est impossible a prédire.
Les causes des séismes dans I'’Est du Canada sont en quelque sorte inexpliquées par les
sismologues. Contrairement aux régions situées en bordure des plaques tectoniques, ou
I’activité sismique est directement liée a I'interaction des plaques tectoniques, I'Est du Ca-
nada se trouve dans une zone stable, approximativement au centre de la plaque de I’Amé-
rique du Nord. L’activité sismique dans de telles régions semble étre liée & des champs
de contraintes régionaux, étant donné que les séismes se concentrent dans les zones de
faiblesse de la crotte terrestre [RNC, 2012|.

1.1.2 Les composants fonctionnels et opérationnels d’un batiment

Un batiment est constitué de divers éléments, dont les éléments structuraux et non struc-
turaux. Dans la littérature, on utilise également le terme composants fonctionnels et opé-
rationnels (CFO) lorsque 'on fait référence aux éléments non structuraux. Les éléments
structuraux sont congus pour transférer toutes les charges aux fondations, sans provoquer
I'effondrement d'un batiment. Les CFO ou éléments non structuraux quant a eux n’ont
aucun role a jouer au niveau du transfert des charges. Ils sont répartis en trois catégories
soit les composants architecturaux, les composants techniques? et les composants liés au
contenu du batiment. Les figures 1.1 et 1.2 donnent des exemples de CFO que l'on peut
retrouver dans un batiment [CSA, 2006].

-----

La vulnérabilité sismique d’'un CFO dépend de sa capacité a éviter ou résister aux forces
sismiques appliquées et aux déformations engendrées par un batiment [CSA, 2006|. Lors

d’un tremblement de terre, les CFO sont soumis a :

- Des forces d’inertie dues aux secousses transmises par les éléments structuraux. Ces
forces constituent le probléme le plus récurrent lorsque les CFO sont attachés au

plancher, au mur ou & d’autres éléments structuraux
- Des déformations dues aux mouvements de la structure du batiment
- Des collisions avec d’autres composants

Les dommages survenus lors de récents tremblements de terre ont eu pour effet d’atti-
rer davantage ’attention sur le comportement des CFO dans la performance globale du
batiment. Les risques pour la sécurité, les dommages matériels et les pertes de fonctions
et d’opérations d’'un batiment peuvent étre significativement aggravés par la défaillance

ou le dysfonctionnement des CFO, méme si le systéme structural du batiment s’est bien

2Mécanique, plomberie, électricité et télécommunication.




1.1. MISE EN CONTEXTE

Composants du batiment

Composants fonctionnels —
et opérationnels (CFO) Eléments structuraux
(faisant partie du domaine
| d‘application CNBC, Partie 4)

| - fondations
, - murs de sous-sol
Composants liés au contenu - poutres sur le sol
du batiment (opérationnels) - murs porteurs
- poteaux
I - ossatures a contreventement
| | - dalles structurales
L, e we s - poutrelles
Généraux Spécialisés - tablier de toit
~ cloisons amovibles - antiquités, beaux-arts - pannes
- §|a5§EUfS — matiéres dangereuses - poutres
- équipement de bureau — fournitures médicales - marches
- g;&?iz’:&z‘ﬁ;z?ﬂiﬂ:&q“es - équipement de haute - fermes
- : technologie - entretoises horizontales
- tablettes, casiers de stockage PR L "
- équipement d’ordinateur B equlpgmen} de maintien des - poutres de chantier
_etc. fonctions vitales - etc.
- etc.
Composants architecturaux (fonctionnels) | | Composants techniques (opérationnels) |
A I'extérieur A l'intérieur Mécanique Plomberie Electricité Technologie de
- auvents, porches, balcons — cloisons, puits — appareils de chauffage, — canalisations - tableaux de I'information et
- parapets, passages piétons, — plafonds, portes, vitrage de ventilation et de - gicleurs commande électrique télécommunication
enseignes - atriums, lanterneaux conditionnement de I'air - systéme d’extinction — éclairage de sécurité N Py .
— encorbellements, murs de ines vitrées d i i inai - systéme téléphonique
g — cabines vitrées d’ascenseur — ascenseurs des incendies - luminaires N -
remplissage extérieurs i o . i hratri - systeme de communication
N - etc. - refroidisseurs d‘air, — robinets — génératrices : A
- vitrage, bardage . " - chemins de cables
P . conduites, diffuseurs - etc. - transformateurs N :
- revétements (bois, — réservoirs, chaudieres, — conduites omnibus - baies de refais
magonnerie, pierre) anérat ! d'air ch ,d t e d - magnétotheques
_ piéces ornementales geqera eurs . air cl ?U — moteurs, sysleme? e _etc.
_ toitures, volets d’aération - extincteurs d II'\CEI’\dVIE cqmmanqe €lectrique
_etc. — réservoirs sous pression, - alimentation sans
pompes coupure
- conduites de gaz - supports de batteries
- etc. — etc.

Figure 1.1  Composants d’un batiment typique [CSA, 2006|

Unité de refroidissement mécanique

Parapet Mur rideau extérieur, bardage

Chemin de cables
électriques

Conduits CVCA ‘ ‘
[

T~
H‘ ‘ I S~— Tuyauterie d’eau et de gaz

Luminaires suspendus

raessspe I e
Matériel informatique [ ——— Murnon porteur

et supports _/ en magonnerie
Faux plancher
/— Cloison non porteuse

Plafond suspendu en T
a contreventement diagonal

Tuyauterie pour gicleurs
Vitrage extérieur

Mobilier et équipement

Cloison amovible
Diffuseur CVCA

Luminaire

Figure 1.2  Composants fonctionnels et opérationnels d’un batiment typique
[CSA, 2006]
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comporté lors d’un séisme. Par exemple, le tremblement de terre de Nisqually de 2001
(Seattle-Olympia) a entrainé des pertes de l'ordre de 2 milliards de dollars et une grande
partie de ces pertes a été attribuée a la défaillance de CFO comme les parapets, les che-
minées, les cloisons en magonnerie non armée, les systémes de luminaires et les plafonds
suspendus [CSA, 2006|. Lors du tremblement de terre du Saguenay en 1988, la majorité
des dommages rapportés a été attribuée a la défaillance des cloisons construites en blocs
de béton non armé. En effet, plusieurs cloisons de blocs de béton, présentes en particulier
dans les constructions peu élevées a structures d’acier, ont été endommagées ou se sont
partiellement écroulées [Allen et al., 1989]. Les nombreux tremblements de terre survenus
en 2010 & Port-au-Prince (Haiti) ont également suscité beaucoup d’attention. Lors de la
tragédie, un nombre important de batiments publics construits en maconnerie non armée
ont été détruits ou endommagés. La figure 1.3 montre un exemple d’un effondrement d’une

série de cloisons en magonnerie non armée au College Canado Haitien a Port-au-Prince.

Figure 1.3  Rupture en porte-a-faux de murs de cloison en magonnerie non
armée lors du tremblement de terre d’Haiti en 2010 (Photo : Patrick Paultre)

1.1.3 La maconnerie non armée au Québec

La maconnerie non armée est présente dans une grande majorité de constructions du
Québec, en particulier dans les batiments de la catégorie de risque élevé® ou de protec-
tion civile* du Code national du batiment (CNBC) [Paquette, 2011]. Ces constructions,
comme les écoles, les hopitaux, les centres sportifs, les arénas et autres batiments d’im-
portance similaire peuvent étre désignés comme centre d’accueil ou de refuge temporaire

en cas de désastre naturel. Par conséquent, le systéme structural et les CFO essentiels au

3Batiments susceptibles d’étre utilisés comme refuge de protection civile [CNRC, 2010].
4Batiments ot sont fournis des services essentiels en cas de catastrophe [CNRC, 2010].
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fonctionnement de ces batiments doivent étre en mesure de résister a toutes sollicitations
afin d’assurer la sécurité de la population et d’offrir les soins nécessaires aux sinistrés lors

d’événements majeurs.

La magonnerie non armée est reconnue comme un matériau fragile et se comporte mal
face a des efforts sismiques. Les efforts sismiques sont cycliques et réversibles, ce qui en-
traine une dégradation progressive et incontrolée du matériau. Des dommages importants
sur des batiments en maconnerie non armée ont été observés notamment apreés le tremble-
ment de terre de 1925 dans la région de Charlevoix et confirmé par aprés dans d’autres
tremblements de terre dans I’'Est canadien, dont celui du Saguenay en 1988 |Lamontagne,
2002; Paultre et al., 1993]. Malgré le fait qu’aucun effondrement structural n’ait eu lieu,
on peut rapporter plusieurs exemples concernant la piétre performance, et dans certains
cas la ruine des murs de magonnerie non armée. La figure 1.4 montre un exemple frappant
d’effondrement de murs de cloison en blocs de béton & la polyvalente Dominique Racine a
Chicoutimi lors du séisme du Saguenay de 1988 [Mitchell et al., 1990].

Figure 1.4 Effondrement d’un mur de cloison en blocs de béton a la polyvalente
Dominique Racine & Chicoutimi lors du tremblement de terre du Saguenay en
1988 [Mitchell et al., 1990]

1.2 Problématique et objectifs du projet de recherche

Les dommages attribués au séisme du Saguenay de 1988 ont permis de tirer certaines
conclusions. La cause principale des problémes suscités par les cloisons de blocs de béton
réside dans I’absence d’un systéme de retenue latérale approprié a la structure. Afin d’assu-
rer une meilleure protection incendie, les cloisons de blocs de béton se prolongent souvent
jusqu’au toit, sans toutefois étre fixées aux éléments structuraux. Non seulement ces cloi-

sons sont instables, mais également d’autres éléments de construction peuvent s’y heurter.
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Dans tous les cas ot des dommages considérables aux structures de magonnerie ont été
constatés, les exigences du Code national du batiment et les normes de constructions de
I'époque n’ont pas été respectées [Allen et al., 1989]. Ainsi, de futurs tremblements de
terre d’intensité comparable a celui du Saguenay de 1988 pourraient causer des dommages
importants aux batiments composés de murs et de cloisons en maconnerie non armée.
Tel que mentionné précédemment, une attention particuliére envers les batiments de la
catégorie de risque élevé ou de protection civile du CNBC doit étre apportée. Plusieurs
évaluations quant a la sécurité sismique de batiments existants ont été réalisées dans les
derniéres années, notamment pour les hopitaux de La Malbaie et de Baie-Saint-Paul. Ces
deux batiments comportent un grand nombre de murs de cloison construits avec de la ma-
¢onnerie non armée et sont exposés a une zone ot 1’aléa sismique est le plus important de
tout 'Est du Canada °. Les résultats des études démontrent que les deux batiments pré-
sentent des défaillances sismiques au niveau des éléments structuraux et non structuraux
[Pelletier, 2010]. Ceci ameéne alors & envisager et a considérer des solutions de réhabilitation

permettant de sécuriser les lieux face a d’éventuelles catastrophes.

L’objectif principal du projet de recherche vise & mieux connaitre le comportement sis-
mique hors-plan de la maconnerie non armée, utilisée comme murs de cloison dans plu-
sieurs constructions du Québec. Il est important de rappeler que ces murs sont catégorisés
comme des composants fonctionnels et opérationnels (CFO) selon la CAN/CSA S832 (Di-
minution des risques sismiques concernant les composants fonctionnels et opérationnels
des batiments). Il s’agit du quatriéme projet portant sur la magonnerie non armeée au sein
du Centre de recherche en génie parasismique et en dynamique des structures de I’Univer-
sité de Sherbrooke (CRGP). La magconnerie est un sujet trés large au niveau de plusieurs
aspects : type de matériau, types de construction, comportement pour différentes direc-
tions de sollicitation, etc. Par conséquent, la revue de littérature du projet présenté au
chapitre 2 donnera un apercu général des différents types de matériau, des types de murs,
des types de constructions fréquentes en magonnerie, des différents modes de rupture, des
documents techniques publiés et des recherches antérieures réalisées. De méme maniére,
des limites ont di étre imposées en ce qui concerne le programme expérimental. Cette
section du mémoire est concentrée uniquement sur les murs de cloison de magonnerie non
armée en béton, et ce, pour des constructions des années 1960 a 1980. Il est important

de noter qu'un nombre important de constructions comportant des murs en magonnerie

°I1 est possible de quantifier I'aléa sismique selon les valeurs de PGA données dans le CNBC (accélé-
ration maximale au sol pour un lieu donné). Pour La Malbaie la valeur de PGA est égale a 1.2 g selon le
CNBC-2010. Cette valeur s’avére étre la plus élevée pour tout I'Est du Canada. A titre de comparaison,
Montréal (City Hall) a une valeur de PGA de 0.33 g
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non armeée ont été réalisées lors de ces deux décennies |[Boutin, 2013; Paquette, 2011]. Des

statistiques seront données ultérieurement a la section 2.3 de la revue de littérature.

L’objectif principal du projet de recherche peut étre défini en plusieurs objectifs spécifiques,

soient :

1. Effectuer une revue de littérature concernant les ouvrages en magconnerie non armée

et de leur comportement sismique.

2. Développer une base de données expérimentale sur le comportement sismique hors-
plan des murs de cloison en maconnerie non armée, utilisés dans les batiments de
catégorie de risque élevé ou de protection civile, construits dans les années 1960 a
1980.

3. Explorer des solutions simples et pratiques pour la réhabilitation sismique des murs

de cloison en magconnerie non armeée.

4. Effectuer des essais dynamiques sur table sismique dans la direction hors-plan sur des

spécimens de murs de cloison en magonnerie non armée avec et sans réhabilitation.

5. Former une main-d’ceuvre qualifiée dans la conduite d’essais dynamiques et dans la

réhabilitation sismique des murs de cloison en magonnerie non armée

6. Elaborer et proposer des solutions de réhabilitation sismiques appliquées aux murs

de cloison en macgonnerie non armée.

La réhabilitation sismique des batiments existants est une procédure trés complexe et les
solutions de réhabilitation proposées devront tenir compte de cette réalité. Les solutions a
envisager pour la réhabilitation sismique des batiments en magonnerie non armée doivent
étre simples et économiques, tout en rehaussant de maniére significative le niveau de

sécurité.

1.3 Plan du mémoire

Le présent mémoire comporte un total de 6 chapitres divisés comme suit. Le chapitre 2
présente la revue de littérature effectuée dans le cadre de ce projet de recherche. Le cha-
pitre 3 résume les étapes suivies pour I’élaboration du montage expérimental. Le chapitre
4 décrit le programme expérimental, alors que le chapitre 5 présente les résultats expé-
rimentaux obtenus. Finalement, le chapitre 6 présente les conclusions tirées du projet de

recherche.
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CHAPITRE 2
REVUE DE LITTERATURE

2.1 La maconnerie

2.1.1 Le matériau et ses propriétés

La magonnerie est utilisée depuis plusieurs millénaires dans un grand nombre de pays a
travers le monde. Sa popularité s’explique par son faible coiit, sa durabilité et sa facilité a
mettre en place. Tout comme le béton, ce matériau se démarque particulierement au niveau
de son excellent comportement en compression. De plus, la magonnerie offre une trés bonne
protection contre les incendies et une excellente isolation sonore d’oti son utilisation comme
cloison dans les batiments. La maconnerie se présente sous trois catégories principales :
les briques pleines ou creuses en argile, les tuiles structurales en argile et les blocs creux

ou pleins en béton.
Les briques pleines ou creuses en argile

La brique pleine ou creuse est fabriquée a partir d’argile moulée, séchée et ensuite cuite
a haute température. Le terme argile inclut les terres limoneuses et schisteuses, ou toutes
autres matiéres premiéres de méme composition minéralogique que l’argile. Ses dimensions
sont variables, allant de 75 mm & 300 mm d’épaisseur, de 50 mm a 200 mm de hauteur
et de 200 mm & 300 mm de longueur. Les briques d’argile sont considérées comme pleines
lorsque les cellules constituent moins de 25% de 'aire brute. Les briques creuses quant

a elles, ont une réduction d’aire de plus de 25%. Les cellules d’une brique ont pour but

deux différents types de brique d’argile.

d’améliorer I’adhérence au mortier et 'ouvrabilité |Jaffe, 2004|. La figure 2.1 illustre les
7
S

S

Figure 2.1  Briques d’argile pleines et creuses |Jaffe, 2004]

Les propriétés mécaniques des briques varient selon la composition minéralogique du maté-

riau utilisé, la durée de cuisson et la température de cuisson. A titre d’exemple, la résistance
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en compression d’une brique d’argile produite en Amérique du Nord peut varier entre 10
MPa et 155 MPa. Par contre, la majorité des briques ont une résistance en compression
supérieure a 30 MPa |Beall, 1993]. Au Canada, la norme CSA A82 (Brique de magonnerie
cuite en argile ou en schiste) classe les briques d’argile en 3 catégories : type S, type A
et type X. Le type S est utilisé pour un usage général, soit pour des ouvrages intérieurs
ou extérieurs. Le type A est associé aux briques architecturales et le type X aux briques
avec des exigences particuliéres au niveau des dimensions. Des briques de type EG sont
également disponibles pour la construction d’ouvrages soumis & des cycles gel-dégel. Aux
Etats-Unis, on classe les briques selon les conditions climatiques auxquelles elles doivent
résister : conditions climatiques sévéres (SW), moyennes (MW) ou négligeables (NW). De

plus, les normes ASTM suivantes sont utilisées [Jaffe, 2004] :

ASTM C62 : Standard Specification for Building Brick
ASTM C216 : Standard Specification for Facing Bricks
- ASTM C652 : Standard Specification for Hollow Brick
ASTM C1088 : Standard Specification for Thin Veneer Brick Units

Les blocs de béton creux ou pleins

Les unités de macgonnerie en béton sont fabriquées a partir des mémes ingrédients que
le béton soit de ciment de portland, de granulats et d’eau. D’autres ingrédients peuvent
étre ajoutés afin d’améliorer les propriétés mécaniques des blocs tels que de ’air entrainé,
des agents hydrofuges ainsi que des matériaux pouzzolaniques. La norme CSA A165.1
(Eléments de macgonnerie en bloc de béton) s’applique aux éléments de maconnerie en
bloc de béton. Les unités de béton peuvent se présenter sous la forme d’une section pleine
(type SF) ou bien d’une section creuse (type H) [CCMPA, 2013]. Le bloc creux est le
plus souvent utilisé dans le domaine de la construction. Celui-ci est beaucoup plus léger,
économique, maniable et peut étre armé de barres d’acier. Les unités de maconnerie sont
considérées comme creuses lorsque 'aire nette équivaut a moins de 75% de 'aire brute.
Celles-ci sont produites commercialement dans des usines de béton tout en respectant
certaines dimensions normalisées par la CSA. Les dimensions varient de 90 & 290 mm de
largeur avec une face de 190 x 390 mm (figure 2.2). En général, le bloc de 190 mm x 190

mm x 390 mm est le plus fréquemment utilisé.

Selon la CSA A165.1, les unités de magonnerie sont classées selon quatre catégories de
densité : A (2000 kg/m? et plus), B (1800 a 2000 kg/m?), C (1700 a 1800 kg/m3) et D
(1700 kg/m? et moins). Les propriétés mécaniques des unités de béton varient selon le type

de granulats, le type de ciment, le rapport eau-ciment ainsi que le degré de compaction du
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Figure 2.2 Blocs de béton creux [CMMA, 2010]

béton dans le moule lors de la coulée [Brandow et al., 2007|. La résistance en compression
d’un élément de béton creux varie généralement entre 10 MPa et 20 MPa. Des unités a
haute résistance, soit d’environ 30 MPa, peuvent également étre confectionnées en utilisant
un mélange de béton approprié et en apportant un soin particulier au mirissement des
unités [CCMPA, 2013]. Du coté américain, les normes ASTM C90 (Standard Specifications
for Load Bearing Masonry Units) et ASTM C129 (Standard Specifications for Non-load
Bearing Masonry Units) sont utilisées et traitent des éléments de magonnerie en béton

porteurs et non-porteurs [Jaffe, 2004].
La tuile structurale d’argile

La tuile structurale d’argile, composée de plus de 60% de vide, a des dimensions nomi-
nales variant de 100 mm a 300 mm d’épaisseur, 135 mm a 300 mm de hauteur et 300 mm
de longueur. La classification des tuiles structurales d’argile est en fonction des charges
et des conditions climatiques auxquelles elles doivent résister. Elles sont classées selon
deux catégories, soit les tuiles porteuses (LB) et les tuiles non porteuses (NB). Si celles-
ci sont exposées aux intempéries, la lettre X est ajoutée a la fin du terme [Beall, 1993].
Les propriétés mécaniques d’une tuile structurale d’argile sont en fonction de la compo-
sition minéralogique du matériau, la durée de cuisson, la température de cuisson et du
positionnement lors de la pose. Au Canada, la norme CSA A82 (Brique de magonnerie
cuite en argile ou en schiste) traite des tuiles structurales d’argile. Aux Etats-Unis, les
normes ASTM C34 (Standard Specifications for Structural Clay Loadbearing Wall Tile) et
ASTM C56 (Standard Specifications for Structural Clay Non-Loadbearing Wall Tile) sont
utilisées et donnent des informations concernant les tuiles structurales d’argile porteuses
et non porteuses. Il est important de ne pas confondre le bloc de terra cotta architectural
avec la tuile structurale d’argile bien que les deux ont la méme forme et sont fabriquées
avec le méme matériau. Le bloc de terra cotta est utilisé seulement comme placage ou
parement décoratif et contrairement a la tuile structurale, celui-ci ne fait 'objet d’aucune
norme CSA ou ASTM. La figure 2.3 illustre certaines configurations de tuiles structurales

d’argile disponibles sur le marché.
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Figure 2.3  Tuile structurale en argile [Beall, 1993]

2.1.2 Le mortier et le coulis de ciment

Le mortier

Le mortier est un mélange de matériaux cimentaires, d’agrégats fins et d’eau. La fonction
du mortier est de lier les unités de maconnerie entre elles afin d’empécher l'infiltration
d’air et d’eau dans un ouvrage. En moyenne, une construction en maconnerie contient 7%
de mortier avec des joints d’environ 10 mm d’épaisseur. Dans la majorité des ouvrages en
magonnerie, la résistance en compression du mortier et ’adhérence des joints aux unités de
maconnerie s’avérent étre les propriétés les plus importantes a considérer et a caractériser.
La résistance en compression du mortier se mesure par des essais sur des cubes de mortier
de 50 mm d’aréte. Les essais a effectuer sont traités dans les normes CSA A179 (Mortier et
coulis pour la magonnerie en éléments) et ASTM C109 (Compressive Strength of Cement
Mortar Cubes). L’adhérence des joints de mortier se mesure par des essais en tension ou en
flexion spécifiés par '’ASTM. Les essais proposés par 'ASTM C952 (Standard Test Method
for Bond Strength of Mortar to Masonry Units) et ’ASTM C1072 (Standard Test Method
for Measurement of Masonry Bond Strength) sont les plus couramment utilisés dans la
pratique. Aprés 10 & 14 jours de murissement, le mortier atteint généralement 75% de sa

résistance maximale [Beall, 1993].

Les normes CSA A179 et ASTM C270 (Standard Specification for Mortar for Unit Ma-
sonry) classifient le mortier selon cing types, soit M, S, N, O et K. Chacun des types se
distingue par ses proportions en ciment de portland, en chaux et en sable. Les matériaux
cimentaires utilisés sont le ciment de Portland, le ciment de maconnerie ou le mortier de
ciment. En général, plus la quantité de ciment dans le mélange est importante, plus ’adhé-
rence et la résistance en compression du mortier sont élevées. Par contre, le retrait di au
séchage est plus élevé. Un ajout supplémentaire d’eau, de chaux ou de sable contribue a
diminuer les propriétés mécaniques du mortier, mais a augmenter ’ouvrabilité. La résis-
tance a la compression des mortiers décroit du type M au type K. Comme les propriétés
varient selon le type de mortier et qu’aucun mortier ne convient a toutes les utilisations,

il est important que le mortier choisi pour une application précise soit celui qui répond le
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mieux aux exigences finales. La sélection du type de mortier a utiliser doit également tenir
compte des propriétés des éléments de magonnerie utilisés, du milieu d’exposition et des
exigences relatives au comportement de I'assemblage. Un guide de sélection des mortiers

est présenté au tableau 2.1.

Tableau 2.1  Guide de sélection des mortiers pour la magonnerie moderne [CSA,

2004]
Emplacement Elément du Mortier Mortier
batiment recommandé substitut
Extérieur au-  Murs porteurs exigeant une résistance S N
dessus sol élevée a la compression
Murs porteurs exigeant une faible N S
résistance a la compression
Murs non porteurs N S
Parapets N S
Extérieur au ~ Murs de fondation ou souténement, S M

niveau ou au-  regards, égouts, chaussées, allées
dessus du sol et patios

Intérieur Murs porteurs N N
Cloisons non porteuses N N

Le mortier de type M est le mélange avec la résistance en compression la plus élevée
et est généralement utilisé dans des ouvrages avec murs porteurs soumis a des efforts
importants en compression. Le mortier de type S est utilisé pour des ouvrages soumis
a des efforts latéraux importants (vent, séisme et poussée des terres) nécessitant une
adhérence élevée des joints de mortier aux unités de magonnerie. Le type S est également
recommandé pour des ouvrages qui sont en contact permanent avec le sol, par exemple
pour les fondations et les murs de souténement. Le type K est un mortier riche en chaux a
faible résistance souvent utilisé pour la réparation d’éléments non structuraux. Le mortier
de type N, reconnu comme étant le plus polyvalent, s’avére étre un trés bon compromis
entre résistance et ouvrabilité. Le type O est souvent utilisé pour des ouvrages de petite
envergure et est préféré des magons en raison de sa trés bonne ouvrabilité et de son cofit
peu élevé. Le tableau 2.2 présente des résultats d’essais en compression et d’adhérence
en tension réalisés sur différents types de mortier. Les proportions sont présentées dans

I’ordre suivant : ciment, chaux et sable.
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Tableau 2.2 Résistances en compression et en tension pour différents types de
mortier [Beall, 1993|

Type Proportion Résistance (MPa)

Compression Tension

M 1:7:35 25 0.45
S 1:%:4% 22 0.50
N 1:1:6 19 0.41
O 1:2:9 11 0.14
K 1:3:12 - -

* Valeurs a 28 jours (tirées d’essais réalisés par Acme Brick Co.,
situé & Fort Worth au Texas)

Le coulis de ciment

Le coulis de ciment est un mélange composé de matériaux cimentaires, d’agrégats et d’eau.
Dans un ouvrage avec des murs porteurs en maconnerie armée, la fonction du ciment de
remplissage est de lier les unités de magconnerie avec les accessoires métalliques. Pour les
ouvrages en maconnerie non armeée, le ciment de remplissage apporte une résistance addi-
tionnelle en compression et une meilleure protection incendie. La norme CSA A179 couvre
les mélanges de coulis de ciment et les classe en deux catégories, soit les mélanges fins
et grossiers. Pour étre considéré comme un mélange fin, les agrégats doivent avoir une
dimension maximale de moins de 12 mm. La sélection du type de mélange est basée sur
les dimensions des cellules a remplir et de la hauteur de chute afin d’éviter la ségrégation
des agrégats. La résistance minimale en compression du ciment de remplissage selon la
norme CSA A179 doit étre de 12.5 MPa a 28 jours. La norme ASTM C476 (Standard Spe-
cifications for Grout for Masonry) traite également du coulis de ciment pour les ouvrages

en maconnerie.

2.2 Les types de murs en maconnerie non armée

Les constructions en maconnerie non armée sont composées de deux types de murs, soit les
murs porteurs et les murs non porteurs. Les murs porteurs supportent leur poids propre,
les charges vives, les charges permanentes et font souvent partie du systéme de résistance
aux charges latérales. Un mur non porteur (non structural) supporte uniquement son poids
propre, mais doit également demeurer stable face aux charges latérales tout en subissant

un minimum d’endommagement.

Les murs porteurs
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Les murs porteurs sont classés selon 2 catégories, soit le mur plein et le mur creux. Le mur
plein est composé d'une ou plusieurs parois, soit du méme type d'unité de magonnerie ou
d’une combinaison de plusieurs types. L’ajout d'une paroi supplémentaire permet d’obte-
nir une meilleure isolation thermique, une meilleure insonorisation ainsi qu'une meilleure
protection incendie. Le mur creux est constitué de 2 parois séparées par un vide d’air.
Cette cavité a pour fonctions d’améliorer 'isolation thermique et de réduire I'infiltration
d’humidité. Malgré la présence d'un vide d’air, les deux parois du mur sont structuralement
lices a l'aide d’attaches métalliques de maniére a résister conjointement aux sollicitations
latérales. Tout comme le mur plein, le mur creux est composé d’un seul type de magonnerie
ou d'une combinaison de deux types différents [Beall, 1993]. Les deux types de mur sont

présentés a la figure 2.4.
Les murs non porteurs

Les murs non porteurs sont classés selon 3 catégories, soit le mur a placage, le mur de
cloison ou bien le mur de remplissage. Le mur a placage, habituellement utilisé comme
revétement extérieur, est formé d’une seule paroi de magonnerie fixée a un contre-plaqué.
La plupart du temps, le revétement extérieur est composé de briques d’argile (fig. 2.4f).
Le mur de cloison, qui sera étudié dans ce projet de recherche, sert & séparer les piéces
intérieures d’'un ouvrage. Souvent, un mur d’une seule paroi en blocs de béton ou bien
en tuiles structurales d’argile est utilisé pour ses propriétés en terme d’insonorisation
et de protection incendie. Le mur de remplissage, quant & lui, est formé d’'un mur de
maconnerie inséré a l'intérieur d’un cadre structural d’acier ou de béton. Les murs de
remplissage ont pour effet d’augmenter la rigidité globale d’un batiment et de limiter la
capacité de déformation des cadres structuraux. Les inconvénients de 1'utilisation des murs
de remplissage dans un ouvrage seront discutés dans les prochaines sections de la revue de
littérature. En régle générale, ceux-ci sont construits de blocs de béton ou bien de tuiles
structurales d’argile [Beall, 1993]. Un exemple de mur de remplissage est montré a la figure
2.5.

2.3 Apercu des types de constructions au Québec

Cette section présente un apercu des types de constructions courantes au Québec et ré-
sume les résultats d’études statistiques de quatre inventaires réalisés dans les dix derniéres
années. Une série de batiments a été étudiée dans les secteurs suivants : Vieux-Montréal,
ville de Québec, commission scolaire des Chénes & Drummondyville et commission scolaire

de la Région-de-Sherbrooke. Pour chacun des inventaires réalisés, la classification des bati-
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Joint de mortier

Figure 2.4  Types de murs (a) mur plein a deux parois (b) mur plein & une
paroi (c¢) mur plein composite (d) mur plein simple (e) mur creux (f) mur &

placage [Beall, 1993]
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Figure 2.5 Murs de remplissage (a) cadres de béton avec murs de remplissage
en MNA (b) batiment avec murs de remplissage en MNA [FEMA, 2002

ments est effectuée selon le matériau dominant (bois, acier, béton, magonnerie) et le type
de structure. Tout dépendamment de I'inventaire, d’autres informations supplémentaires
peuvent étre disponibles tels que 'année de construction, le nombre d’étages et le type
de maconnerie utilisée pour les murs extérieurs et les cloisons. Le type de structure est
classifié selon les classes typologiques de batiments du Manuel de sélection des bdatiments
en vue de leur évaluation sismique [CNRC, 1993]. Celles-ci sont énumérées et décrites au
tableau 2.3.

2.3.1 Inventaire des constructions du Vieux-Montréal (2004)

Le Vieux-Montréal est situé en bordure du fleuve Saint-Laurent, a proximité du centre-
ville. Son territoire couvre prés de 0.6 km? et est délimité au Nord par la rue St-Antoine, &
I’Est par la rue Berri et a ’Ouest par la rue McGill. Un nombre total de 89 batiments ont
été inventoriés et ont été classés selon leur usage, leur année de construction, le nombre
d’étages et le type de structure |Lefebvre, 2004; Nollet et al., 2004]. Selon I'étude sta-
tistique, 44% des batiments sont construits avec de la macgonnerie non armée, 40% sont
construits en acier avec ou sans murs de remplissage en macgonnerie non armée, 8% sont
construits en béton et finalement 8% sont construits en bois. Au total, 88% des batiments
sont composés de magonnerie non armée. Au niveau du nombre d’étages, 63% des bati-
ments ont moins de 5 étages, 30% ont entre 6 a 10 étages et 7% ont plus de 10 étages.

La majeure partie des constructions (64%) sont réservées a un usage commercial ou pour
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Tableau 2.3  Classification des types de structure [CNRC, 1993|
Type Description Accronymes
Bois Ossature légere en bois OLB
Poteaux et poutres en bois PPB
Acier Ossature en acier avec murs de cisaillement en béton AMB
Ossature en acier avec murs de remplissage en magonnerie AMR
Ossature en acier résistant aux moments OAM
Ossature contreventée en acier OCA
Ossature légére en acier OLA
Béton Ossature en béton avec murs de remplissage en magonnerie BMR
Murs de béton travaillant en cisaillement MBC
Murs en béton préfabriqué MBP
Ossature en béton résistant aux moments OBM
Ossature de béton préfabriquée OBP
Magonnerie Murs porteurs en magonnerie armée MAB
Murs porteurs en magonnerie armée avec platelages MAL
en bois ou en métal
Murs porteurs en magconnerie non armée MNA

offrir des services communautaires. Finalement, un nombre important de batiments a été

construit entre les années 1860 et 1913 et tel qu’illustré a la figure 2.6, la magonnerie

domine particuliérement cette période en tant que matériau de construction primaire. Par

contre, les résultats de I’étude ne spécifient pas le type de magonnerie utilisé.

2.3.2 Inventaire des constructions de la ville de Québec (2008)

L’inventaire réalisé par Karbassi dans la ville de Québec comprend uniquement des sta-

tistiques au niveau du type de structure. L’échantillon recueilli a permis de documenter

I'usage de la maconnerie non armée en plus de développer une méthode de calcul d’in-

dice de vulnérabilité sismique des batiments étudiés. La distribution de I’échantillon au

niveau du type de structure, illustrée a la figure 2.7, présente une répartition plutdt équi-
librée [Karbassi et Nollet, 2008|. La figure montre que 36% des batiments de 1’échantillon
comportent de la magonnerie non armée (BMR, AMR et MNA). Un échantillon de 106

batiments a été utilisé pour cette étude statistique.
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Figure 2.6  Distribution temporelle des types de matériaux utilisés a travers le
temps pour 106 batiments de la ville de Québec [Nollet et al., 2004]
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Figure 2.7 Distribution des types de structures de la ville de Québec (Total
de 106 batiments) [Karbassi et Nollet, 2008]

PPB
3%

OAM
2%




20 CHAPITRE 2. REVUE DE LITTERATURE

2.3.3 Inventaire des constructions de la Commission scolaire des
Chénes a Drummondville (2009)

L’étude statistique réalisée par Paquette documente la présence de maconnerie non armée
et permet de relever les grandes tendances au niveau des types de constructions et des
matériaux utilisés pour un échantillon composé uniquement de batiments de catégorie
de risque €levé ou de protection civile. Au total, 57 constructions ont été étudiées en
détail et ont été classées selon 'année de construction, le type de structure, le nombre
d’étages ainsi que le type de magonnerie utilisée pour les cloisons ou les murs extérieurs.
Un nombre important de constructions ont été réalisées dans les années 1950 & 1980, une
période d’accroissement du taux de natalité, communément appelé baby-boom. De plus,
parmi les seize types de structure du CRNC décrits au tableau 2.3, sept se retrouvent dans
I’échantillon. La figure 2.8 montre la distribution des types de structures selon le nombre
de constructions de ’échantillon. Les trois types les plus dominants en ordre sont le type
OLB, le type BMR et le type AMR. Le type OLB est plutét utilisé pour des écoles de
petites dimensions tandis que le type BMR ou bien AMR est utilisé entre autres dans les
écoles secondaires de plus grandes dimensions [Paquette, 2011]. Notons que la majorité de

ces batiments sont construits sur deux étages.

MNAGAM OCA
A% 3y 5y

OLB
39%

AMB
3%

Figure 2.8  Distribution des types de structure selon le nombre de batiments
scolaires [Paquette, 2011]

La figure 2.8 montre également que plus de 50% des constructions comportent de la ma-
¢onnerie non armée sous forme de murs de remplissage, de murs architecturaux ou bien
de murs porteurs (AMR, BMR, MNA). La distribution temporelle des types de structure
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selon le nombre de constructions est montrée a la figure 2.9. Celle-ci permet de constater

que la majorité des constructions des années 1960 a 1980 sont des constructions de types

AMR.
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Figure 2.9  Distribution temporelle des types de structure selon le nombre de
batiments scolaires [Paquette, 2011]

Un autre parametre étudié par Paquette est le type de magonnerie utilisé pour la construc-
tion des murs extérieurs ou de cloison. Dans le cas des murs creux, il s’agit du matériau de
la paroi de support, et pour les murs pleins composites, du type d’unité du noyau du mur.
La distribution du type de magonnerie utilisée pour les murs extérieurs ou de cloison selon
le temps est montrée a la figure 2.10. La catégorie "autre" représente les murs extérieurs
sans aucune magonnerie ou avec uniquement un parement [Paquette, 2011|. Les résultats
de I'étude démontrent que les blocs de béton ont remplacé, a partir des années 1960, la
tuile structurale comme matériau primaire. Ce type de matériau domine particuliérement
les années 1960 a 1980.

2.3.4 Inventaire des constructions de la Commission scolaire de la
région de Sherbrooke (2012)

L’étude statistique réalisée par Boutin a permis de documenter la présence de magonnerie

non armée dans les écoles de la région de Sherbrooke. Selon ’étude, 1’échantillon de 66
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Figure 2.10  Distribution temporelle des matériaux utilisés pour les murs ex-
térieurs et de cloison selon le nombre de batiments scolaires [Paquette, 2011]

batiments institutionnels étudié est composé de 65% de batiments de type BMR et de 22%
du type AMR. Au total, 87% des batiments de 1’échantillon sont composés de magonnerie
non armée. La figure 2.11 présente la distribution temporelle des constructions pour les
années 1900 a 2010.

2.3.5 Synthése des inventaires réalisés pour la Province du Québec

Les quatre inventaires réalisés donnent un bon apercu des différents types de constructions
présentes au Québec. Tel que mentionné, la magonnerie non armée est présente dans
plusieurs constructions et est majoritairement retrouvée dans les milieux institutionnels,
un type de batiment classé dans la catégorie de risque élevé ou de protection civile selon
le CNBC. Un des objectifs du projet de recherche est de développer une base de données
expérimentale sur le comportement des murs de cloison en magonnerie non armée, utilisés
dans les batiments de catégorie de risque élevé ou de protection civile construits dans les
années 1960 a 1980. Ainsi, les inventaires supportent la sélection du matériau a I'étude

pour une plage d’années de constructions donnée.
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Figure 2.11  Distribution temporelle des batiments scolaires de la région de
Sherbrooke [Boutin, 2013]

2.4 Modes de rupture des murs en maconnerie non

armeée

Les modes de rupture des murs en maconnerie non armée soumis a des charges latérales ou
charges sismiques sont nombreux et dépendent de plusieurs facteurs tels que la géométrie,
I'interaction avec la structure du batiment, la quantité ou la taille des ouvertures, le
type de systéme de retenue latérale, 'intensité des charges gravitaires appliquées ainsi
que la direction de chargement [Abrams, 2000; Bouchard, 2007|. Le comportement de la
magconnerie est un sujet vaste et des limites au niveau de I'information présentée dans cette
section ont dues étre imposées. Les modes de ruptures présentés dans cette section sont
associés aux murs porteurs et non porteurs indépendants de la structure d’'un batiment,
avec peu d’ouvertures et pouvant étre sollicités dans deux directions de chargement. Ainsi,
les modes de rupture des murs de remplissage ne sont pas traités dans cette section du

mémoire.

2.4.1 Les modes de rupture en plan

La rupture en plan d’un mur de maconnerie non armée dépend principalement des pa-
ramétres géomeétriques du mur et des charges appliquées au sommet [Abrams, 2000]|. Les

propriétés mécaniques et la qualité des joints de mortier sont également des facteurs a
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considérer dans le développement des mécanismes de rupture en plan d’'un mur de magon-
nerie non armée [Maganes et Calvi, 1997|. Les modes de ruptures possibles peuvent étre
de quatre types différents, soit le mécanisme de rupture par tension diagonale, le méca-
nisme de glissement, le mécanisme de balancement ou bien le mécanisme d’écrasement en
compression. Une combinaison de deux mécanismes de ruine peut également se produire,
par exemple un balancement suivi d’un écrasement de la magonnerie en compression. Les

différents modes de rupture en plan possibles sont illustrés a la figure 2.12.

T
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Figure 2.12  Modes de rupture en plan d’'un mur de macgonnerie non armée
(a) tension diagonale (b) glissement des joints (c¢) balancement et écrasement en
compression [Elgawady, 2004]

Le mécanisme de tension diagonale se produit pour des murs avec un faible rapport h/I
soumis a de grandes charges axiales et latérales. Pour ce mode de rupture, un patron de
fissuration en escalier passant par les joints de mortier survient dés que la contrainte en
tension résultante de 1’état de contrainte normale et de cisaillement dépasse la résistance
en tension du mortier. Ce mode de rupture est uniquement possible lorsque la résistance en
tension du mortier est plus faible que celui de 'unité de macgonnerie. Dans le cas contraire,
une fissure en escalier traverse directement les unités de magonnerie |Elgawady et al.,
2007]. Les murs non porteurs supportent uniquement de faibles charges verticales, alors
on peut conclure qu’'une rupture par mécanisme de tension diagonale est peu probable et

est plus applicable aux murs porteurs en magonnerie non armeée.

Le mécanisme de glissement des joints se produit lorsque des efforts latéraux importants
sont combinés a de faibles charges axiales. Cette rupture se produit par transfert de I’effort
de cisaillement a l'interface des unités de magonnerie et survient lorsque la contrainte de
cisaillement est supérieure a la résistance des joints de mortier. L’atteinte de la résistance
ultime d’un joint provoque une fissuration horizontale et cause un plan de glissement le
long du mur. Dans la plupart des cas, la rupture par glissement des joints est associée a une

mauvaise préparation ou mise en oeuvre du mortier lors de la construction de I'ouvrage
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|[Elgawady et al., 2007].

Le mécanisme de balancement et d’écrasement en compression a lieu lorsque le mur subit
des efforts en flexion relativement élevés comparativement aux efforts de cisaillement. Ce
type de rupture est trés commun pour les murs avec un trés grand rapport h/l soumis a
de faibles charges verticales. Dans ce cas, le moment de renversement résultant des efforts
latéraux est trés élevé et une rupture se produit lorsque la contrainte en tension a la base
du mur excéde la résistance des ancrages ou du mortier liant le mur a la fondation. Lors
du balancement du mur, un écrasement de la magonnerie en compression peut se produire
si la concentration de contrainte & la base du mur est plus grande que la résistance en

compression de la magonnerie [Mahmoud et al., 1995].

Suite a des essais expérimentaux réalisés en collaboration avec FEMA et ’ASCE/SEI,
il est possible de classifier les modes de rupture selon deux types, soit ceux a déformations
controlées et ceux a forces controlées. Les modes de rupture a déformations controlées ont
un comportement ductile sans aucune perte de résistance ou de rigidité lors d’une sollici-
tation latérale. Les modes de rupture a forces controlées ont un comportement a 'opposé,
soit un comportement fragile avec perte de résistance ou de rigidité [ASCE/SEI41, 2006;
FEMA, 2000|. Selon FEMA, les modes de rupture a déformations controlées sont le glis-
sement des joints et le balancement. Les modes de rupture de tension diagonale et d’écra-
sement en compression sont considérés comme des modes de rupture & forces controlées.
Selon ’ASCE/SEI, le mode de rupture de glissement des joints est jugé comme étant un
mode a forces controlées. Par contre, plusieurs discussions sont en cours avec le comité
de normalisation de ’ASCE/SEI41 et celui-ci devrait étre redéfini comme un mode a dé-
formations controlées dans la prochaine édition [Ghiassi et al., 2012]. De plus, grace aux
essais expérimentaux réalisés par FEMA et ’ASCE/SEI, des équations empiriques servant
a prédire le mode de rupture d’un mur de maconnerie non armée chargé latéralement en
plan ont été développées. Ces équations donnent la résistance d’un mur pour les différents
modes de rupture possibles. La plus faible résistance calculée a partir de ces équations dicte
le mode de rupture gouvernant du mur. Des équations équivalentes pour I’évaluation de la
résistance des murs de maconnerie non armée chargés en plan sont également présentées

par le CNRC dans Les lignes directrices pour l’évaluation sismique des batiments existants.

Les équations présentées par FEMA | par ’ASCE/SEI ainsi que par le CNRC s’appliquent
plus particulierement aux murs porteurs, mais peuvent également s’appliquer aux murs

non porteurs. Les Lignes directrices pour l’évaluation sismique des batiments existants du
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CNRC proposent uniquement des équations pour deux modes de rupture, soit la rup-
ture par balancement et par le glissement des joints. Du coété américain (ASCE/SEI41-06
et FEMA356), on présente des équations pour les quatre modes de ruptures possibles.
FEMA306 (Evaluation of earthquake damaged concrete and masonry wall buildings) pré-
sente également une procédure afin d’évaluer la résistance en plan des murs de magonnerie
non armés. Dans le document FEMA356, on utilise pratiquement les mémes équations,
mais celles-ci tiennent compte de 'endommagement antérieur des murs. Une hauteur effec-
tive doit étre calculée et est déterminée en fonction du patron de fissuration observé. Les
équations présentées dans la littérature sont traitées a la section 2.5 lors de la présentation
de FEMA356, de I’ ASCE /SEI41-06 et des documents techniques publiés par le CRNC.

2.4.2 Les modes de rupture hors-plan

Le mode de rupture d’'un mur de magonnerie chargé latéralement dans la direction hors-
plan est fonction des conditions aux appuis du mur et de 'ampleur de la charge verticale
supportée. Deux types de mécanisme de ruines peuvent étre observés, soit le mécanisme
de rupture par basculement en porte-ad-faux ainsi que le mécanisme de rupture par ba-
lancement des segments [Meisl et al., 2007]. Une rupture par basculement en porte-a-faux
survient lorsqu’il y a absence d’un systéme de retenue latérale reliant le sommet du mur
aux éléments structuraux. Le mécanisme de rupture par balancement des segments se pro-
duit lorsque le mur est retenu latéralement a son sommet et que le systéme de retenue
latérale a été concu afin de résister aux efforts latéraux prescrits par le CNBC. Les deux
mécanismes de ruines sont illustrés a la figure 2.13. Il est important de rappeler au lecteur
que I'un des objectifs du projet de recherche est de caractériser le comportement hors-plan
d’un mur de cloison en maconnerie non armée.

(a) (b)

Figure 2.13 Modes de rupture en hors plan d’'un mur de magonnerie non
armée (a) basculement en porte-a-faux (b) balancement des segments |[Meisl
et al., 2007]
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Tel que mentionné au chapitre 1, la cause principale des problémes suscités par les cloisons
en magonnerie réside dans 'absence d’ancrages ou d’un systéme de retenue latérale a la
structure. Dans un tel cas, ces murs constituent des structures simples en porte-a-faux
offrant une résistance sismique limitée. Le mécanisme de basculement en porte-a-faux se
produit dans ce cas-ci, puisque le haut du mur est libre de tout mouvement. Il y a rupture
quand les forces d’inertie poussent le mur au-dela de son point d’instabilité statique [Meisl
et al., 2007]. Selon plusieurs études expérimentales, il a été montré que les murs char-
gés axialement ont une plus grande capacité a résister & un chargement latéral hors-plan.
Cette charge axiale agit excentriquement au point de rotation du mur, induisant ainsi un
moment stabilisateur. Pour des murs de cloison, la condition de stabilité apportée par une
charge axiale appliquée au sommet du mur peut étre négligée, car ceux-ci ne transférent
aucune charge axiale importante mis a part leur propre poids [Yokel et al., 1971]. Ces murs
sont alors trés sensibles au basculement. Les dommages peuvent étre atténués et controlés
par l'installation d’un systéme de retenue latérale a la structure afin d’éviter ce genre de

rupture |Lamontagne, 2002|.

En utilisant un systéme de retenue latérale approprié, le mur est considéré comme étant
supporté a ses deux extrémités. Le mode de rupture associé est similaire a une poutre
verticale travaillant en flexion [Meisl et al., 2007]. Une fissuration se produit lorsque la
contrainte de tension résultante est supérieure a la résistance en tension d’un des joints
de mortier. Cette fissuration se produit tout juste au-dessus de la mi-hauteur du mur, soit
environ au 2/3 [Anderson, 1984; Meisl et al., 2007; Yokel et al., 1971]. Ceci résulte en la
séparation du mur en deux segments et lorsque les déplacements induits par les secousses
sismiques sont assez grands, il y a rupture compléte du mur. De plus, lors de séismes,
les structures d’acier peu élevées se déplacent considérablement par rapport au sol au
cours d'un séisme, contrairement aux cloisons en macgonnerie. Il y alors un mouvement
différentiel entre le mur de macgonnerie et la structure du batiment. Les murs de cloison
en macgonnerie présents dans plusieurs constructions ne sont pas attachés aux éléments
structuraux, mais sont considérablement rapprochés a la structure. Lors d’'un mouvement
différentiel important, la structure et les murs de maconnerie peuvent se heurter et des
unités de magonnerie peuvent alors se détacher. Ce phénoméne de martelage peut méme
causer la rupture compléte du mur [Allen et al., 1989|. Un systéme de retenue latérale per-
met de limiter les déplacements hors-plan du mur et de s’assurer que ceux-ci n’entreront

pas en collision avec les éléments structuraux d’un batiment lors de secousses sismiques.
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2.5 Publications et pratiques de conception du Canada

Les critéres de conception et de réhabilitation parasismique sont différents pour les élé-
ments structuraux et non structuraux des batiments. Les éléments structuraux sont congus
ou renforcés afin d’éviter I'effondrement du batiment sous charges sismiques, alors que la
conception ou la réhabilitation des éléments non structuraux vise a réduire le nombre de
pertes de vies humaines ainsi que les pertes économiques. L’étendue des dommages et
les pertes économiques attribuables a la rupture ou 'effondrement des éléments structu-
raux ou non structuraux d’un batiment lors de récents séismes ont été un des facteurs
déterminants dans la révision des pratiques de conception et dans la publication de docu-
ments techniques concernant la réhabilitation des batiments existants. Un séisme est un
événement rare dans la vie utile d’'un ouvrage et il n’est pas nécessairement économique
d’imposer que toutes les structures doivent résister au tremblement de terre le plus im-
portant auquel on peut s’attendre. On remarquera que ce tremblement de terre n’est pas
connu, tant au point de vue de son intensité qu’a celui de son contenu fréquentiel. La
philosophie généralement acceptée de nos jours est d’avoir un batiment avec un niveau de
probabilité faible d’effondrement durant un séisme majeur pour ainsi éviter toutes pertes
de vies humaines. Egalement, les dommages architecturaux doivent étre limités lorsquun
batiment est soumis a un séisme de faible intensité. Ceci est contrélé en limitant les dé-
formations de la structure dans sa totalité aussi bien que localement [Paultre, 2011]. Il est
alors primordial que les batiments composés de magonnerie non armée respectent cette

philosophie.

Cette section présente un apercu des différentes publications techniques disponibles au
Canada concernant les constructions comportant des éléments structuraux ou non struc-
turaux en magonnerie non armée. Ces documents présentent les exigences nécessaires au
niveau de la conception de nouveaux batiments, mais également au niveau de ceux néces-

sitant une rénovation ou réhabilitation.

2.5.1 Code national du batiment (1942 a 2010)

Le Code national du batiment du Canada (CNBC) contient des clauses techniques concer-
nant la conception et la construction de batiments. Il est le document de référence en
terme de conception parasismique pour les nouvelles constructions. Il s’applique autant
aux éléments structuraux que non structuraux et a évolué de maniére significative a travers
le temps, surtout au niveau des exigences en terme de conception parasismique. Ainsi, il

est important d’aborder les principaux changements effectués depuis sa premiére publica-
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tion datée de 1942. Une attention particuliére est accordée aux exigences parasismiques

concernant la magonnerie non armée.

Les premiéres considérations en terme de calcul parasismique pour la conception des béa-
timents au Canada ont été publiées a partir de la premiére édition du Code national du
batiment, qui date de 1942. Par contre, ce n’est qu’en 1953, lors de la publication de la
seconde édition, que le Code national du batiment introduit les cartes de zonage sismique
pour différentes régions du Canada [CNRC, 1953|. Par contre, ces deux premiéres édi-
tions sont trés généralistes et manquent beaucoup d’informations, notamment en ce qui
concerne les exigences sismiques pour la magonnerie non armée. Ce n’est qu’a partir de
I’édition de 1975 que 'on considére les critéres de conception sismique du code comme
étant acceptables comparativement a celles d’aujourd’hui [Bruneau, 1995]. Dans cette édi-
tion, on introduit pour la premiére fois des considérations concernant la maconnerie. A la
sous-section 4.1.9.3 4), il est spécifié que pour des zones sismiques de type 2 et 3 (figure

2.14), les ouvrages de magonnerie suivants doivent étre armés :
- Magonnerie porteuse qui doit résister aux sollicitations latérales
- Maconnerie de gaines d’ascenseur ou d’escalier ou servant de revétement extérieur

- Cloisons de maconnerie, a ’exception des cloisons dont le poids ne dépasse pas 195
kg/m? et des cloisons supportées latéralement a leur sommet et dont la hauteur ne

dépasse pas 3 meétres.

Les mémes considérations sont prises en compte dans les éditions du CNBC 1977, 1980,
1985, 1990 et 1995. Pour les zones sismiques de type 2 et 3, la magonnerie non armée
est tolérée pour la construction de cloisons retenues latéralement a leur sommet, pour
la construction de cloisons de moins de 3 métres de hauteur ou celles ne dépassant pas

195 kg/m?. La masse surfacique d'une unité de béton est d’environ 200 kg/m? !

, ce qui
est supérieur a la limite de 195 kg/m? imposée par le CNBC. Ainsi, une cloison en bloc
béton de plus de 3 métres de hauteur doit obligatoirement étre armée afin de respecter les
exigences du CNBC-1975. Pour une construction conventionnelle, les murs de cloison sont
prolongés sur toute la hauteur d’un étage, qui est généralement plus de 3 métres de hauteur.
Tel que mentionné a la section 2.3, un nombre important d’ouvrages au Québec construites
apres la publication du CNBC-1975 comportent des éléments en maconnerie non armée
non réglementaires d’aprés les exigences de la sous-section 4.1.9.3 4). Un exemple est donné

a la figure 2.15. Les murs de cloison montrés font partie d'un agrandissement dune école

'Masse d’un bloc de béton conventionnel = 16 kg et surface de 400 x 200 mm, ce qui donne 200 kg/m?
> 195 kg/m?.
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Figure 2.14  Carte de zonage sismique pour du CNBC-1970 et CNBC-1975
[Mitchell et al., 2009]
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de la région de Sherbrooke, érigée en 1992. Les cloisons, de plus de 3 métres de hauteur,

sont non armées et non retenues latéralement au sommet.

(b)

Figure 2.15 Murs non supportés latéralement dans une école de la commission
de la région de Sherbrooke (a) mur de cloison prolongé jusqu’en dessous d’une
poutre (b) mur de cloison prolongé jusqu’en dessous du tablier métallique

Dans le cas des batiments érigés avant 1975, on peut supposer qu’encore moins d’impor-
tance ait été accordée au niveau des constructions en macgonnerie. Dans I’édition de 2005
et 2010, larticle 4.3.2 concernant la magonnerie se référe directement a la norme CSA
S304.1-04 (Design of Masonry Structures) et il est spécifié a la section 4.6 que pour un
aléa sismique I F, S,(0.2) > 0.35 les constructions en magonnerie suivantes doivent étre
armeées selon la clause 10.15.2 (CSA S304.01-04) :

- Magonnerie porteuse qui doit résister aux sollicitations latérales

- Maconnerie de gaines d’ascenseur ou d’escalier ou servant de revétement extérieur

sauf ceux spécifiés a la clause 4.6.2 (Mur de magonnerie a placage)

- Cloisons de maconnerie, & ’exception des cloisons dont le poids ne dépasse pas
200 kg/m?, des cloisons supportées latéralement a leur sommet et dont la hauteur
ne dépasse pas 3 metres et des constructions situées dans une région, dont l'aléa
sismique I F), S,(0.2) est moins de 0.75 2

Quelques changements mineurs concernant la magonnerie ont été apportés du CNBC-1995
au CNBC-2005/2010. Les critéres de conception sismique sont maintenant en fonction d’un
aléa sismique g F,, S,(0.2) plutot que d’une carte de zonage sismique. De plus, 'emploi de

la maconnerie non armée dans les zones critiques est permis pour des cloisons dont le poids

2Les cloisons ne dépassant pas 3 métres et qui ne sont pas supportées latéralement a leur sommet
peuvent étre dimensionnées selon la clause 7 de la CSA S304.01-04.
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surfacique est de moins de 200 kg/m?, contrairement & la valeur de 195 kg/m? prescrite
dans les éditions antérieures. Malgré les modifications apportées par le CNBC au cours des
années, des cloisons en magonnerie non armée non réglementaires sont encore construites
au Québec, et ce, a l'intérieur des zones sismiques avec un aléa sismique [ Fy, S,(0.2)
supérieur a 0.35. Les batiments qui ont été concus sans tenir compte des exigences du
CNBC sont problématiques et pourraient étre incapables de résister aux déformations et

efforts engendrés par un tremblement de terre majeur.

Depuis I’édition de 1970, le Code national du batiment spécifie que les éléments non
structuraux, par exemple les cloisons en maconnerie et leur systéme de retenue latérale,
doivent étre calculés pour résister a un effort de cisaillement latéral V), réparti selon la dis-
tribution de masse de I’élément considéré. L’équation 2.1 présente 'effort de cisaillement
latéral prescrit dans I'édition 2010 du CNBC. Cet effort de cisaillement latéral (V) est
basé sur une méthode de calcul simplifiée passant par le calcul de la force statique équi-
valente, permettant d’obtenir une valeur approximative des forces sismiques agissant sur
les éléments non structuraux et sur leurs ancrages a la structure. Cette méthode est trés
conservatrice et couvre une grande diversité de parameétres et de réactions complexes qui
interviennent dans la réalité. La réponse d'un élément structural peut aussi étre calculée a
I’aide de modéles numériques détaillés et de méthodes dynamiques non linéaires. Toutefois,
ces méthodes demandent beaucoup de temps et nécessitent un niveau de connaissance et

d’expérience élevé en ce qui concerne 'interprétation des résultats.

Vp, = 0.3F, S.(0.2) Ip S, Wy (2.1)
ou

F, = Coefficient d’accélération de I'emplacement?

S,(0.2) = Valeur de réponse spectrale de I'accélération a 0.2 seconde?

I, = Coefficient de risque parasismique du batiment?®

S, = Coefficient de force horizontale d’une partie d’un batiment et de son ancrage®

W, = Poids d’une partie d'un batiment, telle que revétements, cloisons et accessoires

De plus, les éléments non structuraux tels que les murs de magonnerie de remplissage

augmentent considérablement la rigidité d’un batiment en modifiant la capacité de défor-

3Défini au tableau 4.1.8.4 B) du CNBC-2010.
4Définie au paragraphe 4.1.8.4 1) du CNBC-2010.
5Défini a Darticle 4.1.8.5.

SDonné au paragraphe 4.1.8.18.1 du CNBC-2010.
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mation des cadres structuraux. Dans ’ancienne pratique, il était courant pour I'ingénieur-
concepteur de négliger 'augmentation de la rigidité du batiment due a 'apport des élé-
ments non structuraux, ce qui a comme conséquences d’augmenter la rigidité globale du
batiment, mais aussi les efforts sismiques [Paultre, 2011|. Il est alors indispensable de
considérer les éléments non structuraux lors d’une conception parasismique afin d’éviter

de sous-estimer la rigidité d’un batiment ainsi que les efforts sismiques.

Dans le CNBC-2005 et CNBC-2010 a l'article 4.1.8.3 6) et 7), il est clairement spécifié,
contrairement aux éditions antérieures du CNBC, que les éléments rigides ne faisant pas
partie du SRFS, comme le béton, la maconnerie, la brique ou murs préfabriqués doivent
étre isolés de tous éléments structuraux de fagon a éviter toute interaction lorsque le bati-
ment subit des déformations dues aux effets sismiques. De plus, la rigidité communiquée
a la structure par les éléments qui ne font pas partie du SRFS ne doit pas étre utilisée
pour résister aux déformations sismiques, mais doit étre prise en compte lors du calcul de
la période de la structure en vue de déterminer les efforts sismiques attribués au SRFS.
Ainsi, le modéle de la structure utilisée doit étre représentatif de I'ordre de grandeur, de
la répartition spatiale de la masse du batiment et de la rigidité de tous les éléments du
SRFS, y compris les éléments rigides qui ne sont pas isolés [CNRC, 2005]. 11 est alors trés
probable que les batiments construits avant I'apparition du CNBC-2005 aient été congus

a partir d’efforts sismiques sous-estimés.

La grande majorité des ingénieurs utilise la méthode statique équivalente prescrite par
le CNBC pour la conception parasismique d’un batiment. Dans cette méthode, 'accélé-
ration spectrale S(7,) a considérer pour les calculs est fonction de la période du mode
fondamental de vibration dans la direction a I’étude. Différentes formules empiriques sont
proposées par le CNBC et sont fonction du type de SRFS. La période latérale fondamen-
tale de vibration T, est déterminée d’aprés des formules empiriques. Par exemple, pour des
ossatures en béton résistant aux moments, 7, = 0.075h2. Selon des essais par vibrations
ambiantes réalisés par Paquette (2009) sur les constructions de la Comission scolaire des
Cheénes a Drummondyville et par Boutin (2012) sur les écoles de la région de Sherbrooke,
il est possible de constater que les périodes empiriques proposées par le CNBC-2010 sont
beaucoup surestimées comparativement aux valeurs obtenues expérimentalement. La figure
2.16 compare les valeurs expérimentales obtenues pour des ossatures en béton résistant
aux moments comparées aux périodes empiriques proposées par le CNBC-2010. Des tra-

vaux effectués par Tischer et al. proposent en autres au CNBC de nouvelles équations
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empiriques, dont une tenant compte des murs de remplissage en maconnerie non armée

pour les batiments avec cadre de béton |Tischer et al., 2012].
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Figure 2.16  Périodes empiriques du CNBC-2010 comparées aux périodes ex-
périmentales de Paquette et de Boutin [Boutin, 2013]

Une lacune importante du Code national du batiment, méme dans sa derniére édition
(2010), est le manque d’information concernant la rénovation ou de la réhabilitation sis-
mique des batiments existants. Au commentaire L, il est spécifié que les régles de calcul
relatives a la protection contre les séismes présentées dans la partie 4 sont difficiles a
appliquer aux éléments structuraux des batiments existants et que pour surmonter ces dif-
ficultés, il est recommandé de suivre les Lignes directrices pour l’évaluation sismique des
batiments existants et les Lignes directrices pour la protection parasismique des structures
de batiments existants établies par le CNRC. Par contre, de récents séismes ont démontré
que dans la plupart des régions sismiques du Canada, plus particuliérement dans I'Est, les
composants non structuraux des batiments posent un risque plus élevé que la structure
des batiments elle-méme. En outre, il est souvent possible d’effectuer une mise & niveau
sismique des composants non structuraux beaucoup plus facilement que ce n’est le cas
pour les éléments structuraux. Dans le cas des composants non structuraux, le CNBC-
2010 recommande de suivre la norme CSA-S832-06 (Diminution des risques sismiques
concernant les composants fonctionnels et opérationnels des batiments). Le CNBC ajoute
également que la sécurité des batiments situés dans les zones de risque de séisme faible a

moyen (S,(0.2)F, < 0.75) peut étre fortement améliorée, & un cotit modéré, en apportant
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un support latéral ou un systéme d’attaches a la magonnerie et aux autres éléments non

structuraux lourds.

2.5.2 Manuel de sélection des batiments en vue de leur évaluation
sismique et Lignes directrices pour I’évaluation sismique des
batiments existants du CNRC (1993)

Le Manuel de sélection des bdatiments en vue de leur évaluation sismique, publié en 1993
par le CNRC, est un outil permettant de déterminer les batiments ayant besoin d'une
évaluation sismique technique et de les classifier selon 'importance des interventions né-
cessaires. La méthode est basée sur une inspection in situ d’environ une heure et sur
I’étude des plans de construction du batiment. Lors de l'inspection, I'inspecteur se sert
d’un formulaire permettant d’obtenir un indice de priorité déterminé selon des facteurs
clés influengant le risque sismique d’un batiment tel que la sismicité, les conditions du sol,
le type de structure, les irrégularités de la structure et la présence d’éléments non struc-
turaux problématiques. Les différents types de structures ont été en autres présentés a la
section 2.3. Cette méthode se veut étre la phase de sélection préliminaire d’une méthode a
plusieurs phases pour l'identification des batiments critiques. Il ne faudrait pas s’en servir

pour effectuer I’évaluation technique d’un batiment [Allen, 1999|.

Les évaluations techniques peuvent étre effectuées a I'aide des Lignes directrices pour l’éva-
luation sismique des batiments existants [NRCC, 1993] également publiées par le CNRC.
Ces lignes directrices décrivent une méthode particuliére permettant d’évaluer les béati-
ments en magonnerie non armée comportant des structures de plancher et de toit en bois,
un type de construction qui n’est plus autorisée par le CNBC-2010 pour les zones avec
un aléa sismique de I F, S,(0.2) > 0.35. L’évaluation des batiments en magonnerie non
armée est effectuée en faisant la vérification de plusieurs parameétres tels que 1’état de la
maconnerie, la conformité des parapets, la résistance des murs aux sollicitations latérales,
la présence d'un systéme de retenue latérale, la présence et la résistance des ancrages des
murs, le transfert des efforts latéraux aux diaphragmes de toit ou de plancher, le type de
diaphragme (rigide ou flexible) et la stabilité hors-plan des murs extérieurs ou intérieurs.
Les parameétres a vérifier sont en fonction de la zone sismique ot le batiment est situé, tel
que montré au tableau 2.4. Notons que ce tableau fait référence au CNBC-1990 pour les

valeurs Z, et Z, (zone sismique d’accélération et de vitesse).

L’état de la magonnerie est vérifié en évaluant la qualité et la détérioration des joints de

mortier. La conformité des parapets est évaluée en vérifiant I’élancement (rapport h/t) et la
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Tableau 2.4 Paramétres a évaluer lors d’une évaluation d’un batiment en ma-
connerie non armée - Tableau A-1 [NRCC, 1993|

Zone sismique

Parameétres effective, Z'*

1 2 34 56
Etat de la magconnerie X X X
Conformité des parapets X X X
Ancrages ou systéme de retenue latérale X X X
Murs, rapport h/t X X
Reésistance des murs en plan X X
Diaphragmes, transfert des efforts X
Diaphragmes flexibles X
Diaphragmes rigides X

* La zone sismique effective, Z’, est déterminée selon la zone sismique Z, du
CNBC-1990, de la maniére suivante : Z' = Z,(CNBC) + 1 (si Zoa > Zy) +
1 (si F > 1.5)

longueur non supportée au-dessus des ancrages ou du systéme de retenue latérale. La sta-
bilité des murs porteurs est évaluée en comparant le rapport d’élancement h/t aux valeurs
données au tableau 2.5. Le méme tableau est utilisé pour la vérification de I’élancement
des parapets. Pour un mur de cloison en magonnerie lourde (béton ou tuile structurale
d’argile), on recommande d’utiliser les mémes rapports h/t que pour les murs porteurs.
Une vérification de la présence d’ancrages ou d'un systéme de retenue latérale résistant
a un effort V,, (CNBC) doit également étre effectuée. Il faut également vérifier que les
murs soient capables de résister aux déplacements inter-étage prévus. Tel que demandé au
tableau 2.4, les murs faisant parti du SRFS doivent reprendre les efforts latéraux prescrits
par le CNBC. Les Lignes directrices pour l’évaluation sismique des batiments existants
fournissent des équations afin de prédire la résistance d’un mur chargé latéralement en
plan. La plus faible résistance dicte le mode de rupture gouvernant. Les équations quant
a la résistance des murs aux sollicitations latérales en plan pour chacun des modes de
rupture sont présentés ci-dessous. Les vérifications concernant le transfert des efforts aux

diaphragmes et les types de diaphragmes ne sont pas traités dans cette revue de littérature.

Equations présentées par les lignes directrices pour |'évaluation sismique des bati-
ments existants

La résistance d’'un mur pour un mode de rupture de balancement V, est définie comme :

V. =09Pp (2.2)

Sile
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Tableau 2.5 Rapports h/t a respecter pour des murs et des parapets en ma-
connerie non armée (Tableau A-2, [NRCC, 1993|)

Zone sismique
effective Z’*

23 45 60% 6.0°

Murs du premier étage d’un batiment a un étage 20 16 16 13
Murs du premier étage d’un batiment a étages multiples 20 18 16 15
Murs du dernier étage d'un batiment a étages multiples 14 14 14 9
Tous les autres murs 20 16 16 13
Parapets 4 25 1.5 1.5

* Voir note du tableau 2.4
! Batiments avec murs de refend
§ Autres batiments

Types de mur

ou

D = Longueur du mur dans le plan
H = Hauteur du mur

Pp = Force axiale en compression due aux charges gravitaires et au poids propre du mur

La résistance d’'un mur pour un mode de rupture de glissement des joints V, est définie

comime :

Vo =uv,D— (2.3)

ou

D = Longueur du mur dans le plan
t = Epaisseur du mur

v, = Résistance au cisaillement de la maconnerie”

2.5.3 Lignes directrices pour la protection parasismique des struc-
tures de batiments existants du CNRC (1995)

Les Lignes directrices pour la protection parasismique des structures de batiments exis-
tants du CNRC présentent des techniques de réhabilitation sismique pour la protection
des batiments problématiques. En effet, un bon nombre de batiments au Canada situés

dans des zones sismiques modérées ou élevées ont été construits a une époque ot le calcul

"V = 0.56v; + 0.75Pp /A ot A est laire en compression du mur et v; est la résistance en cisaillement
du mortier (annexe A des lignes directrices pour I’évaluation sismique des batiments existants).
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des efforts sismiques était mal évalué ou négligé par les ingénieurs. Ces lignes directrices
ont pour but d’aider les ingénieurs a corriger les défaillances structurales identifiées lors
d’une évaluation sismique. Par contre, celles-ci ont des limites, et ne sont pas congues
pour la réfection de batiments endommagés, bien que certaines techniques de réhabili-
tation présentées pourraient étre utiles pour ce genre de travaux. Le document se référe
au CNBC-1990 et s’harmonise avec les Lignes directrices pour l’évaluation sismique des
batiments existants et le Manuel de sélection des bitiments en vue de leur évaluation sis-
mique. Le document renferme également une description des nouveaux procédés utilisés
pour renforcer les structures, par exemple les dispositifs d’amortissement, et renvoie le lec-
teur & des ouvrages plus spécialisés sur le sujet. Il ne présente toutefois aucune technique
pour renforcer les éléments non structuraux d’un batiment a l’exception des cloisons en
magconnerie non armée. Ces lignes directrices s’inspirent du document américain NEHRP
Handbook of Techniques for Seismic Rehabiliation of Existing Buildings (FEMA172 ou
FEMADB47), mais le contenu a été réorganisé et considérablement abrégé. Les documents

techniques américains sont traités a la section 2.6.

Tel que mentionné, les Lignes directrices pour la protection parasismique des structures
de bdatiments existants traitent de la maconnerie utilisée de fagon structurale ou non struc-
turale et proposent différentes méthodes de réhabilitation efficaces. Par exemple, pour les
cloisons en maconnerie lourdes, on propose d’utiliser un systéme de retenue latérale sem-
blable a celui illustré a la figure 2.17a. Le systéme de retenue latérale illustré a la figure
2.17b s’applique aux parapets de toit. Chacun des systémes de retenue latérale doit ré-
sister & une force latérale hors-plan V), spécifiée par le CNBC le plus récent a ce jour. Le
systéme de retenue latérale présenté a la figure 2.17a permet les déplacements en plan du
mur, mais réduits de maniére significative les déplacements hors-plan. De cette maniére,
aucune rigidité supplémentaire n’est ajoutée au batiment puisque 1’on considére que la ri-
gidité d’un mur hors-plan est négligeable. L’ajout d’un systéme de retenue latérale offrant
la résistance voulue augmente grandement la stabilité d’'un mur de cloison et réduit les
chances d’un effondrement par suite d’'un déplacement hors-plan ou d’une contrainte de
cisaillement en plan causée par le glissement d’un étage par rapport a un autre. D’autres
systémes de retenue latérale peuvent étre considérés et des exemples sont donnés a la figure
2.18. Le programme expérimental du présent projet de recherche comprend des essais sis-
miques sur des murs de cloison en magonnerie non armée avec ou sans systéme de retenue

latérale. Ces essais permettront en autres de connaitre 'efficacité de ces systémes.

Les ossatures d’acier ou de béton composés de murs de remplissage en magonnerie non ar-

mée demandent également une attention particuliére. Les murs de remplissages travaillent
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% l%\; Profilé ancré dans le parapet
Corniére en acier V/

Espace Contreventement

(@) (b)

n\ Ancrage

Figure 2.17  Systémes de retenue latérale proposés par le CNRC pour les
(a) cloisons en magonnerie non armée (b) parapets en magonnerie non armée

[CNRC, 1995]

en cisaillement et doivent résister & des forces importantes. Ainsi, une rupture peut se
produire si le mur est instable latéralement ou si celui-ci est écrasé ou fissuré sous I'effet
de grandes forces latérales en plan. Les lignes directrices proposent des solutions de réha-
bilitation tel qu'un isolement de I'ossature du mur de remplissage ou bien 'intégration de
nouveaux murs de cisaillement ou contreventements a la structure. Par contre, le CNRC
ne fournit aucune équation concernant la résistance d’'un mur de remplissage ou bien de
la rigidité supplémentaire apportée. Le lecteur doit se référer a la norme CSA S304.1-04

ou bien & ’ASCE/SEI41-06 pour obtenir ce genre d’information.

2.5.4 Lignes directrices pour |I'évaluation sismique et la protection

parasismique des éléments non structuraux des batiments du
TPSG (1995) et CSA S832-06

En 1995, un premier document technique est publié par le TPSG (Travaux Publics et
Services gouvernementaux du Canada) concernant I’évaluation sismique et la protection
parasismique des éléments non structuraux des batiments. Ce document, intitulé Lignes
directrices pour ’évaluation sismique et la protection parasismique des éléments non struc-
turauz des batiments, vise I'identification et 'atténuation des dangers que représentent les
éléments non structuraux ou CFO lors de séismes. Ces lignes directrices s’inspirent gran-
dement des documents techniques du CRNC et traitent notamment des cloisons lourdes

construites a partir de blocs de béton ou de briques d’argile. Selon le TPSG, les cloisons
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lourdes en maconnerie non armée sans support latéral au sommet doivent étre réhabilitées
en utilisant un systéme de retenue latérale semblable & ceux proposés par le CNRC. Une
autre solution de réhabilitation proposée est de remplacer les cloisons en magonnerie non
armée par des cloisons séches, soient des cloisons en gypse. De plus, des exigences en terme
de stabilité sont imposées pour les cloisons en magonnerie non armée pour de nouvelles

constructions.

Tablier métallique et isolant
P A A A A A
\ / \ / \ /

\ / Queue d'aronde dans/ Dalle de béton

la dalle de béton

Corniére en L .;n: '"- -_.‘-\. ~ ,.-.. a .'.--..:‘_ ."{- '.- . “':' -‘—'~:. -
A S [ ~ B
en acier :,_-': g . W oLt C

Poutrelle d'acier | $

| — Ancrage
. _

p—— " 7] Ancrage boulonné

] ou soudé a une corniére en L
- L] - *

Figure 2.18  Systémes de retenue latérale [Beall, 1993]

En septembre 2006, la norme CSA S832-06 ( Diminution des risques sismiques concernant
les composants fonctionnels et opérationnels des batiments) est publiée et se dote des
mémes exigences de réhabilitation que la publication du TPSG. Dans cette norme, on
spécifie d’installer des dispositifs de retenue latérale ou bien de remplacer les cloisons
lourdes en maconnerie par des cloisons séches. Pour des établissements neufs, on limite le
rapport h/t des murs non structuraux en magonnerie non armée aux valeurs du tableau
2.6.

2.5.5 CSA S304.1-04 Calcul des ouvrages en maconnerie et CSA
A370-04 Connecteurs pour la maconnerie
La CSA S304.1-04 constitue la norme actuelle pour le calcul des ouvrages en magonnerie

et remplace I'édition antérieure publiée en 1994. Cette norme spécifie les régles de cal-

cul des ouvrages en maconnerie non armée, armée et préfabriquée et leurs composants,
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Tableau 2.6 Rapports h/t a respecter pour les murs et les parapets en magon-
nerie non armée [CSA, 2006]

Type de mur Zone 1 * Zone 2% Zone 3%

Murs du dernier étage de batiments 14 14 9
a étages multiples

Tous les autres murs 20 16 13

* Zone 1: 5,(0.2)F, <0.35
¥ Zone 2 : 0.35 < S, (0.2)F, < 0.55
§ Zone 3 : S,(0.2)F, > 0.55

conformément a la méthode de calcul aux états limites prescrite dans le Code national du
batiment. De plus, une méthode empirique pour le calcul des ouvrages en magonnerie non
armée est présentée a 'annexe F. CSA A370-04 énonce les exigences relatives a 'installa-
tion des connecteurs pour la magonnerie. Elle propose en autre le méme genre de systéme

de retenue latérale présenté par le CNRC.

2.6 Documents techniques et pratiques de conception

des Etats-Unis

Cette section présente, tout comme la section 2.5 I'avait fait pour le Canada, un apergu
des différentes publications techniques disponibles aux Etats-Unis concernant les éléments
structuraux ou non structuraux en magonnerie non armée. Ces documents présentent des
exigences au niveau de la conception de nouveaux batiments, mais également au niveau

de la rénovation ou réhabilitation de batiments existants.

2.6.1 IBC et ASCE/SEI7

Du coté américain, le code établissant les régles ainsi que toutes dispositions techniques
concernant la construction de batiments est 'IBC (Internationnal Building Code). 'IBC
se référe directement a la norme TMS MSJC pour le dimensionnement des éléments en
magonnerie. Selon cette norme, la magonnerie non armée est interdite dans les zones de
sismicité moyenne et élevée. Ces zones de sismicité sont définies au tableau 2.7. Dans ce
tableau, le terme Sx; correspond a l'accélération spectrale a 1.0 seconde et le terme Sxg

correspond & l'accélération spectrale pour une période courte (0 a 0.2 seconde).
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Tableau 2.7 Définition des zones de sismicité [ASCE/SEI41, 2006]

Zone de sismicité * Sxs Sx1
Faible < 0.167 < 0.067
Modérée > 0.167 > 0.067
< 0.500 < 0.200
Elevée > 0.500 > 0.200

* La zone de sismicité la plus sévére entre celle définie
par Sxg ou Sxi gouverne

De plus, 'IBC ou ’'ASCETY exige que les murs non structuraux en magonnerie non armée

soient supportés a l'aide d’un systéme de retenue latérale pouvant résister a un effort

latéral de F, calculé selon ’équation 2.4.

. 0.4 Qp SXS Wp

vS T myL) )

h

F,, ne peut étre plus grand que :

Fyomas = 1.6 Sxs I, W,

et ne peut étre plus petit que :

Fymin = 0.3 Sxs 1, W,
ol

Sxg = Accélération spectrale pour une période courte avec 5% d’amortissement®
W, = Poids du composant

I, = Catégorie de risque sismique du composant?

R, = Coefficient de modification de force reli¢ a la ductilité et a la surcapacité

z = Hauteur de la structure au point d’attache du composant

h = Hauteur moyenne du batiment

a, = Facteur d’amplification dynamique®®

(2.5)

(2.6)

Pour les diaphragmes flexibles, I’équation 2.7 doit étre prise en compte afin de tenir compte

de 'amplification des déplacements :

8Déterminée a partir de PTASCE7-10 section 11.4.4.
9Varie de 1 & 1.5 et déterminée & partir de la section 13.1.3 de PASCET7-10.
0Varie de 1 & 2.5 et déterminé & partir de la table 13.5-1 ou 13.6-1 de I’ASCE7-10.
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F,=08SxsI,W, (2.7)

ou

Sps = Accélération spectrale pour une période courte avec 5% d’amortissement!!
W, = Poids du mur

o . . . . . 12
I,, = Catégorie de risque sismique du composant

2.6.2 ASCE/SEI31-03 (Seismic Evaluation of Existing Buildings)

Tout comme les Lignes directrices pour [’évaluation sismique des batiments existants du
CNRC, 'ASCE/SEI31-03 est un outil technique utilisé par les ingénieurs en structure
pour évaluer la vulnérabilité sismique des batiments existants. Tous les composants d’un
batiment sont traités : éléments structuraux, non structuraux, fondations et géologie en
place. L’ASCE/SEI31-03 comprend une procédure pour ’évaluation technique d’un bati-
ment divisée en 3 différentes phases. L’ASCE/SEI31-03 a été développé en observant le
comportement de différents systémes structuraux lors d’inspections de sites endommagés
par un séisme. Il présente les derniers efforts dans le développement de techniques d’ana-
lyse basées sur la performance, ce qui n’est pas encore le cas avec les lignes directrices du
CNRC. La version précédente de ce document, FEMA310 (Handbook for the Seismic Eva-
luation of Buildings - A Prestandard) a été élaboré conjointement avec FEMA et I’ASCE.
De méme maniére qu’avec le Manuel de sélection des batiments en vue de leur évaluation
sismique, une évaluation rapide se fait préalablement a 1'aide de FEMA154 (Rapid Visual
Screening of Buildings for Potential Seismic Hazards : A Handbook) dans le but de savoir

si un batiment a besoin d’une évaluation plus poussée.

Dans ’ASCE/SEI31-03, des changements majeurs ont été apportés, comparativement a
FEMA 310, tel qu'une réorganisation compléte de la liste de controle pour les éléments non
structuraux et une réécriture compléte d’'une procédure pour I'évaluation des batiments
construits en maconnerie non armée. Avec la publication de '’ASCE 31-03, une premiére
norme pour I’évaluation sismique des batiments existants est maintenant disponible pour
les ingénieurs de la pratique. Si un batiment est jugé non-sécuritaire selon I’évaluation sis-
mique de ’ASCE/SEI31-03, le propriétaire a le choix d’accepter tous risques possibles, d’y

aller de I’avant avec une réhabilitation ou de procéder a la démolition du batiment. Pour

HDé¢terminée a partir de ’ASCE7-10 section 11.4.4.
12Varie de 1 & 1.5 et déterminée & partir de la section 13.1.3 de ’ASCE7-10.




44 CHAPITRE 2. REVUE DE LITTERATURE

la réhabilitation sismique d’un batiment, on doit se référer & ASCE/SEI41-06 (Seismic
Rehabilitation of Existing Buildings).

2.6.3 ASCE/SEI41-06 (Seismic Rehabilitation of Existing Buil-
dings)

L’ASCE/SEI41-06 présente des exigences en terme de réhabilitation sismique visant la pro-
tection des batiments existants problématiques. Par contre, 'information présentée dans
ce document a des limites et n’est pas concue pour la réfection de batiments endomma-
gés. 11 est recommandé de suivre les indications de FEMA306 (FEvaluation of Earthquake
Damaged Concrete and Masonry Wall Buildings) pour la réfection de batiments endom-
magés. Il est important de noter que ’ASCE /SEI41-06 n’est pas un document équivalent
aux Lignes directrices la protection parasismique des structures de bdtiments existants
du CNRC. L’ASCE/SEI41-06 présente des exigences selon des critéres de performance
principalement basés sur la pré norme FEMA356 (Prestandard and Commentary for the
Seismic Rehabilitation of Buildings). Les Lignes directrices pour la protection parasismique
des structures de batiments existants du CNRC, présente briévement des techniques de ré-
habilitation, mais ne spécifie aucune exigence en terme de critéres de performance. Les
recommandations concernant la sélection des critéres de performance sont traitées dans
FEMA274 (NEHRP Commentary on the Guidelines for the Seismic Rehabilitation of Buil-
dings). La description des critéres de performance ne sera pas traitée dans cette revue de
littérature. Il est recommandé d’aller consulter les documents FEMA pour avoir plus d’in-

formation.

Du c6té ameéricain, les techniques de réhabilitation sont présentés dans FEMAbS4T ( Tech-
niques for the Seismic Rehabilitation of Existing Buildings) et ne font partie d’aucune
norme ASCE/SEI. Les Lignes directrices pour la protection parasismique des structures de
batiments existants sont d’ailleurs basées sur FEMA547, mais dans une version beaucoup
plus abrégée. Dans ’ASCE /SEI41-13, les deux documents ASCE /SEI31-03 et ASCE/SEI41-
06 seront combinés. Présentement, ’ASCE /SEI41-06 présente des exigences pour les élé-

ments structuraux et non structuraux.

Pour les murs non structuraux en magonnerie non armée, plus particulierement les cloisons
lourdes en blocs de béton, les exigences sont définies en fonction de deux critéres de per-
formance. Pour le critére "Sécurité de la population" (Life Safety), on demande a ce que
les cloisons et le systéme de retenue latérale associé soient capables de résister a la force F),

spécifiée par I'IBC et de limiter le rapport déplacement latéral en plan sur la hauteur du
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mur (Acsr/herr) & 1% (figure 2.19). Pour le critére "Occupation immédiate" (Immediate
Occupancy) , on demande également & ce que les cloisons soient capables de résister a la
force F), spécifiée par I'IBC et de limiter le rapport déplacement latéral en plan sur la hau-
teur du mur (Acsr/hery) & 0.5%. Pour les murs de remplissage, des exigences en terme de
résistance et de stabilité sont données. On donne également des équations afin de calculer
la rigidité supplémentaire apportée par un mur de remplissage. Les murs de remplissage
ne seront pas traités dans cette revue de littérature, mais des explications supplémentaires
seront données au chapitre 3 lors de la modélisation d’un batiment typique en magonnerie

non armeée.

Pour les murs structuraux en magonnerie non armée chargés dans la direction hors-plan,
deux différents types d’exigences sont prescrites tout dépendamment du critére de perfor-
mance désiré. Pour le niveau de performance "Occupation immédiate" (Immediate Occu-
pancy), on empéche toute fissuration des murs en tenant compte des critéres de contraintes
en tension énumérés a la section 7.3.3.2 de '’ASCE/SEI41-06. Pour les niveaux de perfor-
mance "Sécurité de la population" (Life Safety) et "Prévention d’effondrement" (Collaspe
Prevention), une fissuration est permise en autant que le mur demeure dynamiquement
stable lors d’un séisme. La stabilité d’'un mur est vérifiée par des analyses plus poussées,
dont I’Analytical time-step integration model, proposée par I’ABK Joint Venture |ABK,
1984]. Par contre, la stabilité des murs respectant les exigences en terme de rapport h/t
présentés au tableau 2.8 n’a pas besoin d’étre vérifiée par cette méthode. Les limites en
terme de rapport h/t sont en fonction de la charge axiale appliquée ainsi que le facteur
d’amplification dynamique pour un batiment a plusieurs étages. Advenant la présence de
joints de mortier de mauvaise qualité, une épaisseur effective du mur doit étre utilisée pour
le calcul du rapport h/t. Le terme Sx; correspond a 'accélération spectrale a 1.0 seconde.
Les rapports h/t doivent également étre respectés pour des nouvelles constructions. Si
un mur est jugé instable, on doit procéder a une réhabilitation et ajouter un systéme de
retenue latérale tel que spécifié dans I’ASCE /SEI41-06 (Seismic Rehabilitation of Existing
Buildings).

Les exigences pour les murs structuraux en magonnerie non armée chargés dans la direction
en plan sont en fonction du rapport A.f¢/h.ss pour un mode de rupture & déformations
controlées. Celles-ci sont présentées au tableau 2.9 et sont en fonction des critéres de per-
formances exigés. Pour un mode gouvernant a forces controlées, on doit vérifier si les murs
faisant partie du SRFS sont capables de reprendre les efforts latéraux. L’ASCE /SEI41-06
donne des équations afin de calculer la résistance des murs aux sollicitations latérales en

plan pour chacun des modes de rupture. La plus faible résistance dicte le mode de rupture
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Tableau 2.8  Rapports h/t a respecter pour les murs de magonnerie non armée
chargés hors-plan [ASCE/SEI41, 2006]
Type de mur Zone 1 * Zone 2+ Zone 33
20 16 13

Murs d'un batiment a un étage
20 18

Murs du premier étage d’un batiment a
a étages multiples
14 14 9

Murs du dernier étage d’un batiment a
a étages multiples
20 16 13

15

Autres types de murs

* Zone 1: Sxq <0.24
¥ Zone 2 : 0.24 < Sx1 <0.37

§ Zone 3 : Sx1 > 0.37

gouvernant. Les équations quant a la résistance des murs aux sollicitations latérales en

plan sont présentées ci-dessous.

et
/ .
MINON|

O X|&

Définition du rapport A.sr/hess proposé par PTASCE/SEI41-06

Figure 2.19
[ASCE/SEI41, 2006]
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Tableau 2.9  Exigences en terme de rapport Acss/hess
[ASCE/SEI41, 2006]

Niveau de performance

Primaire * Secondaire ¥

Ol%  SP% PE % SP % PE %
0.1 0.3hess/L 0Adher/L  0.6hess/L 0.8hess/L

* Les éléments primaires font partie du SRFS. Les murs de remplissage sont
des éléments primaires.

 Les éléments secondaires sont des éléments structuraux, mais ne font pas
partie du SRFS.

Equations présentées par les lignes directrices américaines FEMA356 et ASCE /SEI41-
06

La résistance d’'un mur pour un mode de rupture de glissement des joints V;;s est définie

comime :

%js = Ume An (28)

ou

A, = Aire en compression couverte de mortier

Ume — Résistance au cisaillement de la maconnerie'3

La résistance d’'un mur pour un mode de rupture de balancement V, est définie comme :

V. =09aPg

(2.9)
eff

ol

a = Facteur de 0.5 pour les murs en porte-a-faux et 1.0 pour les murs retenus latéra-
lement aux deux extrémités

Pr = Force axiale en compression due aux charges gravitaires

hers — Hauteur de la force résultante

L = Longueur du mur

La résistance d’'un mur pour un mode de rupture par écrasement V;. est définie comme :

3Définie a la section 7.3.2.6 de FEMA356.
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Jo L

Vi.=aP, (1—
e =P 0.7f;n)heff

(2.10)
ol

a = Facteur de 0.5 pour les murs en porte-a-faux et 1.0 pour les murs retenus aux deux
extrémités

Pp = Force axiale en compression minimale due aux charges gravitaires

hers = Hauteur de la force résultante

L = Longueur du mur

fo = Contrainte axiale en compression due aux charges gravitaires

f! = Résistance en compression de la maconnerie!

La résistance d’'un mur pour un mode de rupture par tension diagonale Vj est définie

comme :

L a
Vae = Ay far — f—+1 (2.11)

hepr \| far
ou

fa — Résistance en tension diagonale de la maconnerie!®

2.7 Recherches antérieures

Dans la littérature, la grande majorité des essais expérimentaux effectués sur la magonnerie
non armeée ont été réalisés sur des murs porteurs construits de briques d’argile ou de tuiles
structurales. Relativement peu d’essais ont été réalisés sur des murs en maconnerie de
béton, et encore moins sur des murs de cloison. Les travaux de recherche réalisés dans le
passé peuvent servir de point de départ pour le projet de recherche, qui vise a caractériser
le comportement d’un mur de cloison construit de blocs de béton non armé. Cette section
présente globalement les résultats des recherches antérieures effectuées sur des murs de
maconnerie non armée chargés latéralement en plan et hors-plan. Les recherches antérieures
réalisées sur les murs de remplissage ne seront pas traitées dans cette section de la revue

de littérature.

MDefinie a la section 7.3.2.2 de FEMA356.
5 Définie a la section 7.4.2.2.2 de FEMA356.
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2.7.1 Essais réalisés sur des murs en maconnerie non armée char-

gés en plan

Les équations pour I’évaluation de la résistance d’'un mur porteur chargé latéralement en
plan présentées par ’ASCE /SEI41-06 ou par le CNRC ont été basées sur des essais expéri-
mentaux réalisés sur des murs isolés plutot que sur des murs continus [Yi et al., 2006]. Des
essais pseudo-dynamiques réalisés par Yi et al. (2006) sur un batiment & grande échelle
démontrent clairement qu'un mur dans un contexte global se comporte différemment d’un
mur isolé. En effet, un effet d’aile (flange effect) se produit et augmente considérablement
la résistance en plan d’'un mur da a la contribution des murs perpendiculaires. Ainsi, en
utilisant les équations présentées par ’ASCE/SEI41-06, de mauvaises prédictions de ré-
sistance peuvent étre calculées si un batiment est composé de murs continus avec murs
perpendiculaires. Les essais réalisés par Yi et al. (2006) tiennent compte de différentes géo-
métries de murs afin de rendre possibles tous les modes de rupture. Le mode de rupture de
quatre murs a été analysé numériquement a partir des équations de ’ASCE /SEI41-06 et
ensuite testé expérimentalement afin de valider la conformité des équations théoriques. Se-
lon les résultats expérimentaux, trois murs sur quatre ont eu une rupture par balancement
et un seul mur a eu une rupture par glissement des joints. Les résultats expérimentaux de
Yi et al. (2006) démontrent que les résistances prédites pour une rupture par balancement
sont sous-estimées et ceci est di a 'effet d’aile. Seulement la prédiction de résistance du
mur avec rupture par glissement des joints est prés de la valeur prédite par les équations
de FEMA356 ', Dans son équation pour le calcul de la résistance au glissement des joints,
FEMA356 tient compte de la friction ainsi que la résistance au cisaillement de la magonne-
rie. Ainsi, la résistance théorique obtenue est surestimée, plus spécifiquement si les joints
sont endommageés lors du balancement initial du mur. D’un autre coté, l'effet d’aile est
négligé et ceci fait en sorte que la prédiction de la résistance selon ’équation proposée
par L’ASCE/SEI41-06 est trés prés de la valeur obtenue expérimentalement. Selon Yi et
al., de nouvelles équations empiriques doivent étre développées afin de tenir compte des

phénomeénes énumérés précédemment.

Des essais pseudo-dynamiques réalisés par Paquette et al. (2003) sur un batiment en
maconnerie non armée a grande échelle démontrent que les équations présentées par
FEMA356 surestiment grandement les résistances en plan pouvant étre obtenues, plus
particuliéerement au niveau du mode de rupture par balancement. Les équations proposées

par FEMA306, basées sur 'endommagement des murs lors d’un séisme, reflétent beaucoup

16 ASCE/SEI41-06 non publiée lors de la rédaction de Darticle.
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plus précisément les résistances obtenues expérimentalement. Le batiment & grande échelle
testé comporte un mur isolé ainsi que trois murs continus. Les résultats expérimentaux dé-
montrent également que pour des excitations sismiques élevées, la résistance d’un mur isolé
est pratiquement identique a celui d’un ensemble de murs continus [Paquette et Bruneau,
2003, 2006|. Les murs avec une rupture par glissement des joints ou par balancement ont
subi de grands déplacements sans toutefois subir une dégradation au niveau de la rigidité.
Ceci peut alors confirmer qu’une rupture par glissement des joints peut étre bel et bien
classée dans la catégorie des ruptures a déformations controlées. D’autres essais expéri-
mentaux sur murs isolés réalisés par Russell et al. (2007) démontrent que les équations
fournies par FEMA356 permettent de prédire correctement le mode de rupture avec une
trés bonne précision au niveau de la charge a appliquer [Russell et al., 2007]. D’un autre
coté, les essais réalisés par Paquette et al. (2003) et Yi et al. (2006) démontrent claire-
ment que la résistance en plan des murs est difficile & prédire. De plus, la composition non
homogéne d’un mur de magonnerie rend quasiment impossible la reproduction des résul-
tats expérimentaux. Les deux projets de recherche ont des conclusions a I'opposé, alors,
d’autres séries d’essais devraient étre réalisées afin d’obtenir des résultats supplémentaires.
En conclusion, les équations de FEMA356 n’ont peut-étre pas reflété la résistance pouvant
étre obtenue pour deux projets expérimentaux, mais celles-ci donnent une tres bonne idée

du mode de rupture gouvernant.

De plus, les exigences en terme de déplacement inter-étage proposés par FEMA356 pour
les murs de maconnerie non armés chargés dans la direction en plan semblent trés conser-
vateurs. Les travaux de Abrams (2000), Paquette et al. (2003) et Russell (2007) montre
que des déplacements inter-é¢tage d’environ 1% sont facilement atteignables. Les essais de
Russell (2007) ont montré qu'un déplacement inter-étage de 2% est possible sans provoquer
Ieffondrement du mur. L’exigence la plus sévére proposée par FEMA356, qui correspond

au niveau de performance Collapse Prevention, est de 0.8%.

2.7.2 Essais réalisés sur des murs en maconnerie non armée char-

gés hors-plan

Dés le début des années 1970, des chercheurs s’intéressent aux effets du vent et se lancent
dans la réalisation d’essais expérimentaux hors-plan quasi statique sur des spécimens de
maconnerie non armée. Ce n’est qu’en 1980 que les effets des séismes sont étudiés et

que les premiers essais dynamiques sont réalisés. La présente section donne un apercu des
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différents essais réalisés, des résultats obtenus ainsi que les méthodes d’analyses numériques

proposées.
Essais quasi statiques et résultats obtenus

Les premiers essais quasi statiques sur des murs de maconnerie non armée ont été réa-
lisés par Yokel et al. (1971). Ces essais ont été effectués en appliquant une charge laté-
rale sous forme de pression uniforme a l'aide d'un coussin d’air, et ce, pour différentes
charges axiales appliquées au sommet des spécimens expérimentaux. Les résultats obtenus
montrent qu’une fissuration se produit a environ 60% de la hauteur du mur et que la
charge axiale a une trés grande influence sur la capacité du mur a résister a une charge
latérale. Des résultats semblables ont été observés lors d’essais similaires réalisés en variant
les conditions aux appuis des murs [Anderson, 1984; West, 1973; Yokel et Fattal, 1976].

Essais dynamiques et résultats obtenus

En 1981, un premier programme expérimental appliqué aux murs de magonnerie non
armée soumis a des excitations dynamiques hors-plan est mis en branle par I’ABK Joint
Venture [ABK, 1981]. Lors de cette étude, des essais dynamiques ont été réalisés sur un
total de 20 spécimens de murs de magonnerie non armée pour différents rapports h/t,
différentes surcharges appliquées au sommet et différents types de diaphragmes (rigide
ou flexible). Ces essais ont démontré qu’un mur de magonnerie chargé hors-plan retenu
latéralement aux éléments structuraux en-téte peut maintenir une stabilité suffisante lors
d’un tremblement de terre d’intensité modéré. Un mur de maconnerie non armée possede
une réserve de capacité aprés I'apparition d’'une premiére fissuration (A fissuration) causée
par une force latérale spécifique nommée Peak Semi-Rigid Force. Cette réserve de capacité
lui permet de demeurer dynamiquement stable jusqu’a 'atteinte d’un déplacement ultime
donné (Ajustapitite), se situant a Pendroit de la fissure principale (figure 2.20). Selon les
études menées par ’ABK, les paramétres clés affectant la stabilité dynamique des murs
de magonnerie non armée sont le rapport h/t, 'ampleur de la charge axiale ainsi que les

vitesses maximales enregistrées au sommet et a la base du mur.

D’autres essais ont également démontré cette réserve de capacité |[Bruneau, 1994; Griffith
et al., 2004; Meisl, 2006; Paquette et al., 2001; Sismir et al., 2004|. Les essais menés par
Bruneau (1994) ont permis d’observer qu'un mur posséde une réserve de capacité d’envi-
ron 25% aprés la premiére fissuration pour des déplacements latéraux pouvant atteindre
le double de la valeur obtenue a cette premiére fissuration. Une réserve de capacité est
possible grace a l'effet d’arche (arching effect) entre les deux corps du mur de magonnerie

aprés une premiére fissuration. Cette réserve de capacité se base sur le diagramme des
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/ " Peak Semi-Rigid Force"

Force latérale appliquée

Afissuration  Déplacement mi-hauteur (A) Ainstabilité
A fissuration Ainstabbilité
(a) Mur non fissuré (b) Fissuration (c) Instabilité

Figure 2.20  Réserve de capacité d’'un mur de magonnerie non armée |[Meisl,
2006]
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corps libres présenté la figure 2.21. Le diagramme des corps libres partiels montre que la
force horizontale induit un moment renversant et une force axiale induit un moment en
sens inverse. Le systéme devient instable lorsque le moment induit par la force horizontale

surpasse le moment induit par la force verticale [Pauley et Priestley, 1992].

SIS

(a) (b)
Figure 2.21  Effet d’arche aprés fissuration d’un mur de magonnerie non armée

(a) diagramme des corps libre complet (b) diagramme des corps libre de la partie
supérieure |Priestley, 1985|

Les essais de Griffith et al. (2004) ont permis de conclure que les murs sont sensibles a
la demande en déplacement plutdt que la demande en accélération pour une secousse sis-
mique donnée. Les murs testés avec un enregistrement avec un faible PGD (peak ground
displacement) ont une probabilité d’effondrement beaucoup plus faible que ceux testés
avec un enregistrement avec un grand PGD. Les murs testés sous de grands déplacements
du sol s’effondrent généralement lorsque le déplacement se situant & la fissure principale
dépasse le déplacement d’instabilité, calculé a I'aide de la méthode de calcul présenté par
Doherty (2002). Cette méthode de calcul sera abordée a la prochaine sous-section. Les
résultats obtenus par Griffith et al. (2004) suggérent qu'une méthode de dimensionnement
devrait étre basée sur le déplacement du mur plutét que l'accélération, méme s’il est tres

difficile de prédire le déplacement exact du mur pour un PGD d’un enregistrement donné.

Le résultat des études menées par ’ABK Joint Venture a permis de définir des rapports
h/t permettant d’offrir une stabilité suffisante aux murs de magonnerie non armée lors
d’une secousse sismique. Ces critéres sont présentement définis dans I’ASCE /SEI41-06.
Par contre, des études menées par Meisl (2006) démontrent que les critéres en terme de
rapport A/t d'un mur de magonnerie non armé de ’ASCE /SEI41 sont trés conservateurs,

et méme pour des murs avec aucune charge axiale en téte. Meisl (2006) a réalisé des es-
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sais dynamiques sur table sismique sur des murs non porteurs en macgonnerie non armeée
pour des secousses sismiques représentatives de Vancouver. Les murs testés d’un rapport
hauteur/épaisseur de 12 peuvent étre considérés comme un mur du dernier étage d’'un
batiment & étages multiples. Théoriquement selon ’ASCE/SEI41-06, un rapport h/t de
12 est considéré comme acceptable pour un sol de type C, mais non conforme pour un sol
de type D (voir figure 2.22). Lors des essais expérimentaux pour un type de sol D, le mur a
pu résister a 1.5 fois I'accélération spectrale maximale du CNBC pour Vancouver. Malgré
qu'une fissuration se produit & moins de la moitié de 'accélération spectrale maximale
appliquée, l'effet d’arche apporte une réserve de capacité permettant au mur d’étre beau-
coup plus résistant que la demande maximale du CNBC. Dans ses essais, Meisl (2006)
a également démontré que la qualité des joints n’avait aucune influence sur la stabilité
des murs. Des essais semblables ont été menés par Sharif et al. démontrent également
que les murs satisfaisant les rapports h/t exigés par le ASCE/SEI 41 ont une probabilité
d’effondrement trés faible. Malgré les preuves de cette réserve de capacité, les ingénieurs
de la pratique omettent cette réserve de capacité et optent plutot pour d’autres moyens

de réhabilitation intrusifs, tels que 'ajout de fibres de composites |Elgawady et al., 2007].

h/t A Batiment a un étage
20 +—— — —l Spécimens expérimentaux
18 s (h/t = 11.6)
16 L Dernier étage d’un
batiment a plusieurs

14 1 - étages
9

Vancouver Sol C Vancouver Sol D

S, (1.0) = 034 g \ /sa(l.o) =039 g

T T >
024 g 0.37¢g S, (1.0)

Figure 2.22  Critéres d’acceptation h/t pour Vancouver pour un sol C et D
[Meisl, 2006]

Relativement peu d’essais ont été réalisés dans la littérature dans le but d’obtenir des
renseignements quant a la rigidité flexionnelle hors-plan d’'un mur de macgonnerie non
armeée. Les essais réalisés par Meisl, Elwood et Ventura (2007) ont permis de conclure que
la rigidité diminue grandement avec I'endommagement du mur [Meisl et al., 2007|. Des
essais ont été effectués sur quatre différents spécimens de murs avec joints de mortier de

qualité différente, et ce, pour 2 différents types de séismes. Selon les résultats obtenus,
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la réponse des murs de magonnerie est élastique pour de petites fissures. Par contre, dés
I’apparition d'un endommagement plus important, la rigidité du mur diminue grandement
et le mur adopte un comportement bilinéaire [Meisl et al., 2007|. Ceci est illustré a la figure
2.23.

25 T L) T L) T T L) L]
i Rigidité
20 t I aprés n
15 + i i fissuration 4
= 10 f : f
q.> 1
%} 0 - ——_—_—_—_—_—_————— P — — — = - — —
=-5 } d y
-10 : Rigidité avant &
15 L : fissuration |
_20 I i L 1 i

4 -3 -2 -1 0 1 2 3 4 5

Déplacement relatif (cm)

Figure 2.23  Rigidité avant et aprés la fissuration du mur [Meisl et al., 2007

Cette diminution de rigidité s’explique par ’augmentation de la largeur des fissures, I’ap-
parition d’une fissure importante, par I’écrasement du mortier ou le détachement d’unités
de maconnerie. Selon les essais réalisés, la qualité des joints de mortier n’a aucune influence
sur une perte de rigidité supplémentaire des murs. La rigidité d’'un mur de magonnerie peut

diminuer jusqu’a 80% de la rigidité initiale aprés fissuration du mur [Meisl et al., 2007].
Méthodes d’'analyses proposées

La réponse dynamique d’'un mur de magonnerie non armée soumis a des excitations sis-
miques hors-plan est 'un des concepts les plus complexes a analyser [Pauley et Priestley,
1992]. Deux modéles d’analyse ont été proposés par différents chercheurs. Ceux-ci sont

présentés ci-dessous :

1. Modéle d’analyse basé sur la rigidité proposé par Doherty (2002) et Sismir
et al. (2004)

En 2002, Doherty et al. propose pour la premiére fois une méthode d’analyse simpli-
fiée afin d’estimer la réponse dynamique, mais plus spécifiquement le déplacement
a l'instabilité d’un mur de magonnerie non armée. Dans son modeéle, la réponse du

mur est obtenue a partir d’'une relation F'— A trilinéaire pour un systéme a un degré
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de liberté avec un amortissement visqueux équivalent et une période naturelle de

vibration constante (figure 2.24).

Corps rigide (Modéle
F N bilinéaire)

\\\/ Modéle

~e trilinéaire
~ - <
~ ~
N

Résultats
expérimentaux

(=]
7

Force

A, A, Déplacement ) A;

Figure 2.24  Relation F' — A trilinéaire pour un systéme a un degré de liberté
[Doherty et al., 2002]

Par contre, cette méthode est jugée inappropriée puisqu’une fois le mur fissuré, la
fréquence naturelle du mur varie avec ’endommagement [Housner, 1963|. De plus,
cette méthode d’analyse prend uniquement en compte des diaphragmes rigides et
néglige 'amplification des déplacements apportés par un diaphragme flexible. C’est
alors que Simsir et al. (2004) proposent trois modeéles permettant de tenir compte des
changements qu’apporte une fissuration : un modeéle a un degré de liberté (SDOF),
un modéle a deux degrés de liberté (2DOF) et un modeéle & plusieurs degrés de
liberté (MDOF). Le modéle & un degré a été congu dans le but de prédire la réponse
dynamique d’'un mur non fissuré modélisé sous la forme d’une barre rigide libre de
toute rotation a la base et munie d’un ressort & son sommet afin de tenir compte de
la rigidité du diaphragme. Le modéle a plusieurs degrés de liberté tient compte de
la rigidité du diaphragme, la rigidité du mur et 'apparition de fissures horizontales
sous leffet d’efforts axiaux et de flexion. Dans ce modéle, les unités de magonnerie
sont modélisées comme des masses concentrées et les joints de mortier comme des
éléments a fibres multiples. Etant donné la complexité de ce modéle, un modéle &
deux degrés de liberté est développé pour permettre aux ingénieurs de la pratique de
procéder a des analyses dynamiques de stabilité de maniere beaucoup plus simpliste.
Le modéle est composé de deux barres rigides connectées par une rotule représentant
le mur fissuré. Le déplacement relatif des deux barres est controlé par un ressort en
rotation situé a la rotule au centre et a la base du mur. Les figures 2.25 et 2.26

illustrent les trois modeéles proposés par Sismir et al. (2004).
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Figure 2.25  Modéles proposés par Sismir (a) modéle a un degré de liberté
(SDOF) (b) modéle a deux degrés de liberté (2DOF)

Charge axiale
Diaphragme
\\ /Masse concentrée
= Bloc de
\ / béton

Mur en plan
/ \ Elément

et masse
fibre

Bloc de
béton ™~

BOCEI

Joint de
mortier T~

.

Figure 2.26  Modéle a plusieurs degrés de liberté (MDOF) proposé par Sismir
[Sismir et al., 2004]

2. Modéle d’analyse de basculement d’un corps rigide proposé par Makris

et al. (2003) (rigid-body rocking model)

Les premiéres recherches au niveau du basculement d’un corps rigide sont effectuées
par Housner (1963). Selon ses recherches, la stabilité d’un corps rigide est indépen-

dante de la masse, mais dépend plutét de I’épaisseur du mur, de la gravité et de la
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hauteur du centre de masse. En effet, un mur plus épais est beaucoup plus stable
qu'un mur d’une faible épaisseur. Cette affirmation est valide pour tous les types
de magonnerie avec un rapport h/t identique. Housner a aussi démontré que la fré-

quence de basculement d’un corps rigide est variable.

D’autres chercheurs, dont Priestley et al. (1978) valident par la suite une partie
de la théorie de Housner et développent une méthode d’analyse permettant d’esti-
mer le déplacement au centre de gravité di au basculement d’un corps rigide. Par
contre, cette étude suppose un corps rigide modélisé comme un oscillateur & un degré
de liberté avec un amortissement constant et une période variable selon ’amplitude
de basculement. Il a été par la suite prouvé par Makris et al. (2003) que cette hypo-
thése est erronée. Ce groupe de chercheurs a montré qu’un oscillateur a un degré de
liberté qui se comporte comme une pendule, est différent d’un corps rigide. Un corps
rigide se comporte plutot comme un pendule inversé. Le mécanisme de restauration
ou récupération d’un oscillateur est gouverné par 1’élasticité de la structure tandis
que celui du corps rigide est gouverné par la gravité. La fréquence d’un oscillateur
est reliée a la masse et a la rigidité du systéeme, tandis que le corps rigide n’a aucune
fréquence distincte, mais peut étre définie par un paramétre basé sur la gravité et le
rapport h/t. L’amortissement d’'un oscillateur peut étre pris en compte par I’amor-
tissement visqueux ou de Rayleigh, mais pour un corps rigide, I’amortissement est
basé sur un coefficient de récupération qui est en fonction de I’élancement du corps
rigide [Makris et Konstantinidis, 2003|. De plus, un oscillateur dissipe de I’énergie
constamment tandis que le corps rigide dissipe de I’énergie uniquement au moment
de I'impact de chaque basculement. Les études de Makris (2003) concluent que le
modele proposé par Doherty (2002) et Sismir (2004) n’est pas approprié afin de

représenter fidélement le basculement d’un corps rigide.

Des analyses numériques réalisées par Meisl et al. ont démontré que le modeéle d’ana-
lyse de basculement d’un corps rigide peut étre utilisé pour prédire efficacement la
réponse dynamique d'un mur de magonnerie non armée chargé dans la direction
hors-plan. Les résultats d’analyses numériques obtenus avec un logiciel d’analyse de
corps rigide ( Working Model) ont été comparés aux résultats d’essais expérimentaux
de Meisl (2006). Une excellente corrélation est remarquable entre les résultats nu-
mériques et expérimentaux. D’autres analyses numériques ont été réalisées afin de
connaitre la probabilité d’effondrement des murs satisfaisant les rapports h/t spéci-

fies dans ’ASCE /SEI41-06. Ces analyses numeériques ont été réalisées pour une série
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Figure 2.27  Comparaison entre le modeéle d’oscillateur a un degré de liberté
et le modele d’un corps rigide [Meisl, 2006]

de 80 tremblements de terre synthétiques et en supposant un diaphragme rigide. Les

conclusions suivantes peuvent étre tirées [Meisl, 2006; Sharif et al., 2007] :

- La moyenne du rapport h/t lors d’'un effondrement (h/t)., décroit linéairement

avec une augmentation de S,(1.0)

- La limite h/t spécifiée par I’ASCE /SEI41-06 pour des murs avec ou sans charge

axiale est moins grande que (h/t)., moyen moins un écart-type.

- Les murs satisfaisant les rapports h/t de '’ASCE/SEI41-06 ont une probabi-
lité d’effondrement de moins de 8%, tout dépendamment du type de sol et de

I’endroit.

- Les murs situés sur des sols mous (Classe E et D) ont une probabilité d’effon-

drement plus grande que ceux situés sur des sols rigides (Classe A, B, C)

2.8 Meéthodes d’analyse sismique et accélérogrammes

Les exigences du Code national du batiment (2010) concernant ’analyse sismique pro-
posent des mouvements de sol auxquels les structures doivent étre congues lors d’un séisme.
Ces mouvements sont présentés sous forme de spectre uniforme (UHS, Uniform Hazard
Spectrum) ayant une probabilité de 2 % d’étre dépassé en 50 ans. Ceux-ci donnent 'accélé-
ration spectrale pour une période de batiment donnée en considérant un modéle & un degré
de liberté avec un amortissement de 5 %. Les régles de calcul des structures de la partie

4 du Code national du batiment (2010) proposent deux méthodes d’analyse sismique : la
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méthode de calcul de la force statique équivalente et la méthode d’analyse dynamique. La
méthode de calcul de la force statique équivalente est permise pour des batiments situés
dans les zones a faible sismicité, pour les batiments réguliers qui ne dépassent pas une
certaine hauteur et pour certains batiments de faible hauteur présentant certaines irrégu-
larités. Celle-ci est préférée a I'analyse dynamique en raison de sa simplicité. Lorsque la
méthode statique équivalente ne peut pas étre utilisée, on doit avoir recours aux méthodes

d’analyse dynamique suivantes :

- L’analyse dynamique linéaire selon la méthode modale du spectre de réponse ou la

méthode temporelle linéaire par intégration numérique
- L’analyse dynamique non linéaire

Dans le cas de l'application de la méthode temporelle linéaire ou non linéaire par inté-
gration numérique, des accélérogrammes de tremblement de terre compatibles avec les
spectres de dimensionnement (UHS) du Code national du batiment (2010) doivent étre
utilisés. Ce type d’enregistrement comprend les accélérations du sol dans le temps dans
trois directions orthogonales, deux horizontales et une verticale. On recommande d’uti-
liser au moins trois accélérogrammes pour une analyse dans le temps. Si trois analyses
dans le temps sont réalisées, il est recommandé d’utiliser les valeurs maximales des pa-
ramétres de réponse. Si sept analyses dans le temps, ou plus sont réalisées, il est permis
d’utiliser les valeurs moyennes des paramétres de réponse [Paultre, 2011]. Deux exemples

d’accélérogrammes sont présentés a la figure 2.28.
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Figure 2.28  Accélérogrammes artificiels d’Atkinson pour 'Est du Canada |[At-
kinson, 2009

Pour étre compatible, le spectre de ’accélérogramme utilisé doit étre calibré de sorte que
I’accélération spectrale correspondant & la période fondamentale du batiment est égale ou
supérieure & 'accélération spectrale de dimensionnement du CNBC pour le site donné.
De méme maniére, chaque point d’accélération spectrale en bas de la période fondamen-

tale doit étre aussi égal ou supérieur a l'accélération spectrale dictée par le code. Si ces
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conditions ne sont pas respectées, l'accélérogramme est jugé comme non représentatif [At-
kinson et Beresnev, 1998; CNRC, 2005|. Plusieurs méthodes peuvent étre utilisées afin de
modifier un spectre tiré d'un accélérogramme afin qu’il concorde le mieux possible & un
spectre de dimensionnement UHS pour une région donnée. La méthode de mise a I’échelle
linéaire proposée par Atkinson s’avére 'une des méthodes les plus efficaces a utiliser. Cette
méthode utilise un facteur de mise a 1’échelle constant pour toutes les valeurs d’accéléra-
tion de I'accélérogramme. Cette méthode ne change pas le contenu fréquentiel ainsi que le
phasage de l'accélérogramme. La méthode de mise a I’échelle proposée par Atkinson sera
discutée davantage au chapitre 3. Un exemple de spectre mis & 1’échelle pour une région

donnée est présenté a la figure 2.29.
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Figure 2.29  Mise a ’échelle d'un spectre pour Montréal [Atkinson, 2009|

Pour ce projet de recherche, des essais dynamiques en laboratoire sur table sismique se-
ront réalisés et des accélérogrammes mis a I’échelle ont été utilisés. Deux types d’accéléro-
grammes peuvent étre utilisés afin de procéder a des analyses ou & des essais dynamiques
en laboratoire, soit les accélérogrammes réels ou artificiels. Une mise a ’échelle doit étre

effectuée pour chacun de ces deux types d’enregistrements.
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2.8.1 Accélérogrammes réels

L’utilisation d’un accélérogramme réel est uniquement envisageable lorsque celui-ci pos-
séde un couple de magnitudes-distance a I’épicentre ainsi que des conditions géologiques
similaires a I’endroit du batiment étudié. Malheureusement, au Canada, la grande majo-
rité des zones comportant des aléas sismiques importants ne peuvent étre associées a des
accélérogrammes réels étant donné la faible quantité d’enregistrements disponibles dans les
banques de données. Certains endroits dans le monde comme la Californie ont une banque
importante d’enregistrements sismiques étant donné le haut niveau de recherche consacrée
au domaine ainsi qu’a I’énorme quantité de tremblements de terre ressentis dans le passé.
Par contre, I'utilisation d’un accélérogramme réel de la Californie est inappropriée pour
représenter un événement canadien. Des différences importantes au niveau de la source,
de I'amortissement ainsi que du milieu géologique affectent grandement les amplitudes
et le contenu fréquentiel du mouvement du sol [Atkinson et Beresnev, 1998|. Plusieurs
banques de données sont présentes sur Internet et comprennent des enregistrements de
séismes de partout a travers le monde. Souvent, ces enregistrements sont accompagnés
de renseignements pertinents tels que la distance a I’épicentre ainsi que la caractérisation
de la géologie du site. Le National Geophysical Data Center est une banque de données
rassemblant plus de 4 000 enregistrements de tremblement de terre. D’autres banques de
données intéressantes sont celles du Pacific Earthquake Engineering Center (PEER), du
Consortium of Organizations for Strong-Motion Observation Systems (COSMOS) et du
National Strong Motion Program (NSMP).

2.8.2 Accélérogrammes artificiels

Advenant le cas qu’un nombre insuffisant d’accélérogramme réel ne peut étre utilisé pour
une région a l’étude, on doit avoir recourt aux accélérogrammes artificiels. Des accélé-
rogrammes artificiels peuvent étre générés par modélisation numérique des procédés de
rupture d’une faille de la croiite terrestre et de son mode de propagation des ondes [Little,
2007]. Ils sont trés utiles lorsqu’aucun accélérogramme réel n’est disponible pour une région
donnée. Dans I’Est du Canada, ceux-ci sont souvent utilisés dans la pratique en raison du
nombre limité d’enregistrements réels disponibles [Little, 2007]. Ces enregistrements artifi-
ciels imitent les caractéristiques sismiques d’un tremblement de terre en terme de durée et
de contenu fréquentiel. L'utilisation d’accélérogrammes artificiels est trés efficace et donne
beaucoup de flexibilité. Atkinson et Beresnev (1998) ont développé une banque d’enre-
gistrements artificiels conformes au spectre de réponse du Code national du batiment de

plusieurs villes de I'Est et de I’Ouest canadien. Ceux-ci ont été générés avec la Stochastic
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Finite-fault Method et peuvent étre facilement mis a I’échelle pour s’unir avec les spectres
UHS du Code national du batiment. Ces enregistrements sont maintenant trés demandés
et appliqués en vue d’analyses ou d’essais dynamiques. Ils sont disponibles pour différents

types de sol (A, B, C, D et E) gratuitement via le site Internet : www.seismotoolboz. ca.
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CHAPITRE 3

CONCEPTION DU MONTAGE EXPERIMEN-
TAL

L’objectif principal du projet de recherche vise & mieux connaitre le comportement sis-
mique hors-plan de la magonnerie non armée, en particulier au niveau des murs de cloison
présents dans plusieurs constructions du Québec. Un second objectif est d’explorer des
solutions simples et pratiques pour la réhabilitation sismique des murs de cloison en ma-
connerie non armeée. La caractérisation du comportement sismique hors-plan des murs en
maconnerie non armée a été effectuée a partir d’essais dynamiques sur la table sismique
du laboratoire de génie civil de I’'Université de Sherbrooke. Des murs avec et sans systéme
de réhabilitation ont été testés au laboratoire. Tel que discuté au chapitre 2, 'ajout d’un
systéme de retenue latérale augmente grandement la stabilité d’un mur de cloison et réduit
la probabilité d'un effondrement. Le systéme de retenue latérale composé de corniéres dos
a dos présenté dans les Lignes directrices pour la protection parasismique des structures de
batiments existants du CNRC constitue une solution de réhabilitation & considérer pour
les essais. Ce systéme de retenue latérale est peu cotiteux et est facile a installer dans des

batiments existants.

Le montage expérimental typique est composé d’'un mur de maconnerie non armée en
blocs de béton construit a l'intérieur d’un cadre d’acier. Le cadre d’acier périphérique
est encastré a la table sismique et permet I'installation du systéme de retenue latérale en
téte des murs. Afin de bien représenter le comportement d’un mur de cloison, les colonnes
n’auront aucune interaction avec le mur lors des essais dynamiques. Un espace est laissé
a chaque extrémité du mur. Par contre, 'ajout d’un systéme de retenue latérale amenera
une modification du comportement sismique hors-plan du mur de magonnerie. En effet, le
mur sera soumis & des déformations dues aux mouvements du cadre. Ainsi, le cadre doit
représenter le plus fidélement possible le comportement d'une structure d’acier au niveau
des déplacements qu’elle peut subir lors d’une secousse sismique donnée. La possibilité de
reproduire un cadre avec des périodes naturelles semblables & un batiment représentatif
avec une ossature d’acier a été rejetée pour plusieurs raisons. La principale raison est qu’un
cadre seul n’aura pas le méme amortissement qu'un batiment d’acier complet. En effet,

seulement les encastrements des colonnes a la fondation peuvent représenter une source

65
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d’amortissement pour le cadre expérimental. Pour un batiment complet, il y a beaucoup
plus d’assemblages, alors on peut supposer un amortissement beaucoup plus grand que
pour un cadre seul. Une autre source d’amortissement pour un batiment complet peut
étre attribuée a 'interaction entre les cadres structuraux et les murs de magonnerie. Selon
la littérature, une structure d’acier contreventée peut avoir un amortissement de l'ordre
de 0.5% tandis qu'un batiment avec murs de remplissage en maconnerie peut avoir un
amortissement variant de 2% a 4% |[Kodur et al., 1995]. Normalement, un batiment com-
posé de murs de cloison comprend également des murs de remplissage. Ainsi, en utilisant
une période naturelle similaire & un batiment d’acier avec murs en maconnerie, les dé-
placements du cadre différeront de ceux obtenus en réalité pour un batiment, et ce, pour
une secousse sismique donnée. Par contre, les accélérations du cadre seront beaucoup plus
représentatives. 11 a été démontré dans la revue de littérature que les murs sont beaucoup
plus sensibles aux grands déplacements qu’aux grandes accélérations. Il est alors plus ap-

proprié de dimensionner le cadre pour obtenir des déplacements représentatifs.

La premiére étape en vue de la conception du cadre d’acier est la réalisation d’un mo-
déle numérique représentatif d’une école du Québec (batiment classé selon la catégorie
de risque élevé ou de protection civile selon le CNBC) a 'aide d’un logiciel d’analyse en
structure. De cette maniére, des analyses dynamiques peuvent étre réalisées et les déplace-
ments d’un batiment lors d’'une secousse sismique peuvent étre obtenus. Par contre, avant

cette étape, il est important de bien définir un modéle de batiment typique.

3.1 Caractéristiques d'une école typique représenta-

tive du Québec

Tel que mentionné au chapitre 2, les quatre inventaires de batiments réalisés donnent
une bonne indication des types de constructions présents au Québec. Les statistiques
recueillies par Paquette et Boutin s’avérent particuliérement intéressantes puisqu’elles sont
concentrées principalement sur des batiments institutionnels (catégorie de risque élevé ou
de protection civile). De plus, I’étude statistique de Paquette inclut d’autres parameétres
intéressants (nombre d’étage, type de magonnerie, distribution temporelle des matériaux,

des types de batiments) a considérer pour la définition d’'un modeéle de batiment typique.

Selon les études de Paquette (2011) et Boutin (2013), I’ensemble des constructions de 1960
a aujourd’hui sont composées d’une structure d’acier avec des murs de maconnerie non

armée en bloc de béton. Ces murs se retrouvent sous la forme de murs de remplissage et de
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murs de cloison. Dans I’ensemble, les écoles étudiées sont des batiments de petites dimen-
sions, de deux étages avec un toit plat. Chaque école inventoriée comporte une géométrie
différente, mais en grande majorité de forme rectangulaire. Bien que I'étude statistique
de Paquette a permis de dresser I’ensemble des caractéristiques typiques des écoles, on
note un manque important d’information par rapport au systéme structural. Selon les
plans étudiés par Paquette, aucune indication claire n’est donnée par rapport au type de
systéme de reprise des efforts latéraux (contreventements, murs de refend ou ossatures ri-
gides) et sur le type d’assemblage entre les éléments structuraux. Ainsi, un modéle typique
représentatif des écoles du Québec peut étre généré a partir des informations recueillies
par Paquette, mais plusieurs hypothéses doivent étre également supposées afin de combler

certaines lacunes.

3.2 Modeéle de batiment typique

Le batiment de catégorie protection civile a reproduire est une école datant des années 1970
et est composé de murs en magonnerie non armée. La structure du batiment est constituée
d’une charpente d’acier avec un systéme de poutrelles et de tablier métallique. Le batiment
a une géométrie rectangulaire de 36.4 m par 15.25 m, avec des classes de dimensions de 6.1
m par 9.1 m. Il comporte deux étages de 3.65 m de hauteur, pour une hauteur totale de
7.3 m. La configuration du batiment est montrée a la figure 3.1. De plus, une vue architec-
turale est présentée a la figure 3.2. Les zones en gris pale représentent les salles de classe
et la zone en gris foncé correspond au corridor principal. Les deux étages ont la méme
configuration. Les fenétres sur les fagades extérieures ont des dimensions de 1.5 m x 3.0

m. Les portes aux extrémités nord et sud du batiment ont des dimensions de 3.0 m x 2.6 m.

Le batiment est composé de murs de remplissage extérieurs et de murs intérieurs entre
chaque salle de classe aux axes 3, 5, 7, B et C. Les murs aux axes 3, 5, 7 sont considérés
comme des murs de remplissage! tandis que les murs aux axes B et C sont considérés
comme des murs de cloison?. La facade extérieure du batiment est composée d’un re-
vétement mixte de briques d’argile et de tole métallique. Les cadres d’acier du systéeme
structural sont congus de méme maniére qu'une construction conventionnelle en acier des
années 1970, avec des assemblages pour cisaillement uniquement. Aucun systéme spéci-

fique de reprise des forces latérales n’est considéré. La stabilité latérale de la structure

Les murs de remplissage interagissent avec la structure du batiment et apportent une rigidité sup-
plémentaire en plan.

2Les murs de cloison agissent indépendamment de la structure du batiment et n’apportent aucune
rigidité supplémentaire en plan.
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est assurée par les murs de remplissage en magonnerie non armée. Les efforts latéraux
dus au vent sont repris par les colonnes et les poutres en flexion. Toutes les colonnes du
batiment sont considérées comme étant rotulées a la fondation. En pratique, il est treés
difficile de fabriquer une connexion parfaitement encastrée a la fondation, en particulier
pour des bases de colonnes. De plus, selon les pratiques communes en génie civil (domaine
des structures), les colonnes sont trés souvent modélisées avec des rotules a la base. Fi-

nalement, on considére que la fondation du batiment est assise sur un sol dense de type

C.

3.3 Calcul des charges

Le batiment représentatif décrit a la section précédente représente les pratiques de construc-
tion des années 1970, mais sans appartenance a une localisation ou technique de construc-
tion particuliére. Par contre, le calcul des charges est directement lié & un lieu donné. Ainsi,
une comparaison entre le lieu au plus grand aléa sismique et le lieu au plus haut risque
sismique du Québec est effectuée. Il est intéressant de noter que ’aléa sismique de La Mal-
baie est tres élevé et est supérieur a celui de Vancouver en Colombie-Britanique. La ville
de Montréal, quant a elle, posséde le plus gros bassin de population et d’infrastructures
urbaines dans toute la province du Québec. Le calcul des charges est effectué a ’aide de
la section 4.1 du CNBC-1970 (Charges de charpente et méthodes de calcul). Les données
climatiques sont tirées du supplément 1 (Renseignements climatologiques pour le calcul des
batiments au Canada) du CNBC-1970. Le CNBC-1970 utilise le systéme d’unités impérial
pour le calcul des charges, mais dans cette section, toutes les valeurs seront converties
et exprimées dans un systéme d’unités métrique. Le tableau 3.1 présente un résumé des
données climatiques tirées du CNBC-1970 (neige, vent et séisme) pour les villes de La
Malbaie et de Montréal.

Tableau 3.1  Données climatiques pour La Malbaie et Montréal [CNRC, 1970]

Endroit Surcharge Pressions Facteur
de neige (kPa) du vent (kPa) sismique R
1/10 1/30 1/100

La Malbaie 4.07 0.39 050 0.63 4
Montréal 2.59 032 037 044 2
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Figure 3.1  Configuration du batiment typique
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3.3.1 Charges permanentes

La charge permanente (D) est basée sur les coupes de toit et de plancher illustrées aux
figures 3.3 et 3.4. Les poids des matériaux de construction proviennent principalement du
Handbook of Steel Construction (CSA S16-09). Certaines valeurs proviennent du catalogue
de poutrelles de CANAM et du livre de référence Calcul des charpentes d’acier, tome 1 de
Beaulieu, Tremblay, Grondin et Massicotte. Le tableau 3.2 présente le résumé des charges

permanentes a considérer.

Recouvrement de goudron et de gravier
Dalle de béton de 65 mm avec tablier
métallique

= Poutrelle d’acier

Isolation

/ Plafond suspendu ou gypse

Figure 3.3  Coupe d’un toit typique

Revétement de plancher
Dalle de béton de 65 mm
avec tablier métallique

/__ e Poutrelle d’acier

/— Plafond suspendu ou gypse

Figure 3.4  Coupe d’un plancher typique

Tableau 3.2 Résumé des charges permanentes

Composante ou élément D (kPa) D (kPa)
Toit Plancher

Partition 0.50 * 1.00 *
Revétement de goudron et de gravier 0.30 0.00
Revétement de plancher 0.00 0.07

Dalle de béton de 65 mm 1.50 1.50
Tablier métallique 0.10 0.10
Poutrelles d’acier 0.10 * 0.10 %
Isolation 0.07 0.00
Mécanique et électricité 0.25 8 0.25 8
Plafond suspendu 0.20 0.20

Total 3.02 3.22

*IValeul)“ tirée du CNBC-1970 [CNRC, 1970| (Poids minimal & considérer pour les

¥ Valeur tirée du catalogue de poutrelles de CANAM [CANAM, 2007]
§ Valeur tirée du livre de référence Calcul des charpentes d’acier, tome 1 [Beaulieu
et al., 2008]
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Les charges permanentes montrées au tableau 3.2 représentent ce que doivent reprendre le
systéme de reprise des charges gravitaires. Pour les calculs de conception, on considére que
le revétement extérieur supporte son propre poids. Par contre, ce poids doit étre considéré
dans le calcul des efforts sismiques. Le poids des colonnes et des poutres doit également

faire partie de ce calcul.

3.3.2 Surcharges d’utilisation

D’aprés le CNBC-1970, la surcharge d’utilisation (L) a considérer pour une salle de classe
est de L = 2.4 kPa. Pour ce batiment, seulement des salles de classe ont été considérées

et aucun facteur de réduction de charge n’est attribué.

3.3.3 Charges de neige

Selon le CNBC-1970, la charge de neige minimale (s) & admettre sur I’étendue du toit est
obtenue a partir de I’équation 3.1. Aucune accumulation de neige n’est considérée sur le
batiment. En général, le coefficient de charge de neige Cg est de 0.8, sauf dans le cas des
toits exposés au vent, celui-ci peut étre réduit a 0.6. Pour étre conservateur, une valeur
de Cg de 0.8 est utilisée pour les calculs. Le tableau 3.3 présente un résumé des résultats

obtenus pour chacune des deux villes considérées dans cette étude.

s=Csyg (3.1)
ou
s = Charge de neige & admettre en 1b/pi? ou kPa

Cs = Coefficient de surcharge de neige sur les toits

g = Charge de neige sur le sol en 1b/pi? ou kPa

Tableau 3.3 Résumé des résultats pour le calcul de la charge de neige

. S
Ville (kPa)

La Malbaie  3.26
Montréal 2.07
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3.3.4 Charges de vent

Selon le CNBC-1970, la pression extérieure ou la succion due au vent sur un batiment (p)

ou sur son revétement est calculée selon les équations 3.2 et 3.3.

p=qC.C,C, (3.2)
ou

q = Pression dynamique en lb/pi? ou kPa (1/100 ans pour les éléments d’un batiment
essentiel aprés un sinistre)

C, = Coeflicient d’exposition

C, = Coefficient d’effet des rafales

C, = Coefficient de pression extérieure selon I'emplacement du revétement étudié ou le
coefficient de forme pour tout le batiment. Le coefficient de forme est égal a la différence
algébrique entre les coefficients de pression extérieure pour les cotés aval et amont du

batiment

et

C, = (h/30)15 > 1 (3.3)

ou

h = Hauteur au-dessus du niveau du sol

La pression nette du vent a prendre en compte sur un revétement doit étre la différence
algébrique entre la pression ou la succion extérieure telle que calculée avec ’équation 3.2

et la pression ou la succion intérieure (C);) due au vent calculée selon 'équation 3.4.

Di = (q Ce Cpi (34)
ou

q = pression dynamique en 1b/pi? ou kPa (1/100 ans pour les éléments d’un batiment

essentiel aprés un sinistre)
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Cpi = Coefficient de pression intérieure

C. = Coefficient d’exposition (calculé selon I’équation 3.3)

En résumé, le coefficient C. équivaut a 1. Le coefficient de l'effet des rafales C, est fixé
a 2 pour le calcul des éléments de la structure. Le coefficient C), varie selon la face du
batiment considérée et la direction du vent. Les valeurs utilisées sont tirées des figures
C1-6 et C1-8 du supplément 4 du CNBC-1970, et ce, pour un toit avec une pente nulle
(v = 0). Le coefficient C); a utiliser est également donné a la figure C1-8. Le tableau 3.4
présente les pressions considérées pour le dimensionnement des éléments structuraux du

batiment typique.

Tableau 3.4 Résumé des résultats pour le calcul de la charge de vent

Toit Revétement /Mur
Ville Wmam Wmi Wma.a: Wmin
(kPa) (kPa) (kPa) (kPa)
La Malbaie  0.25 -1.89 1.76 -1.51
Montréal 0.18 -1.32 1.23 -1.06

3.3.5 Effets des séismes

Selon le CNBC-1970, les efforts de séisme a prendre en considération doivent étre évalués
par une analyse dynamique ou bien une analyse statique. Selon la méthode statique, I’effort
sismique latéral minimum & admettre (V') dans n’importe quelle direction doit étre calculé

selon I’équation 3.5.

1
V= 1 RKCIFW (3.5)
ou

R = Coefficient sismique représentant l'activité et le risque sismique pour la région a
I’étude

K = Coefficient numérique qui représente le matériau, I’amortissement, la ductilité et le
pouvoir d’absorption d’énergie de la structure

C = Coefficient numérique de cisaillement a la base tel que défini a l'article 4.1.7.1

I = Degré d’importance de la structure

F = Coefficient de fondation

W = Poids sismique (Charge permanente comprenant 25% de la surcharge de neige pres-
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crite a l'article 4.1.5; dans le cas de surfaces destinées a ’entreposage, la surcharge totale

ajustée selon l'article 4.1.3.4)

Deux des parameétres définis a I’équation 3.5 sont en fonction de la localisation du batiment,
soit le coefficient R ainsi que le poids sismique W. Le paramétre R équivaut a 4 pour La
Malbaie et a 2 pour Montréal. Pour le calcul du poids sismique, on doit ajouter a la charge
permanente calculée précédemment le poids des poutres, des colonnes, du revétement
extérieur et 25% de la charge de neige. Le poids sismique W a utiliser est montré aux
tableaux 3.5 et 3.6

Tableau 3.5 Poids sismique W pour La Malbaie

Parameétre Toit Plancher
Charge permanente (kPa) 3.02 3.22
Poids des colonnes et poutres *  0.10 0.10
Poids revétement extérieur * 0.25 0.50
Charge de neige ¢ (kPa) 0.82 0
Surface (m?) 555 555
W (kN) 2325 2120
Total W (kN) 4445

* A revérifier aprés le dimensionnement final

¥ Composé d’un mélange de tole métallique et de briques de 95 mm
d’épaisseur en argile

§ Charge de neige multipliée par le coefficient 0.25

Tableau 3.6 Poids sismique W pour Montréal

Paramétre Toit Plancher
Charge permanente (kPa) 3.02  3.22
Poids des colonnes et poutres * 0.10  0.10
Poids revétement extérieur * 0.25 0.50
Charge de neige ¢ (kPa) 052 0

Surface (m?) 555 5bH

W (kN) 2150 2120
Total W (kN) 4279

* A revérifier aprés le dimensionnement final

¥ Composé d’un mélange de tole métallique et de briques de 95 mm
d’épaisseur en argile

§ Charge de neige multipliée par le coefficient 0.25

Les autres paramétres a définir pour le calcul des efforts sismiques sont identiques pour
un batiment situé a Montréal ou a La Malbaie. Pour un batiment sans systéme complet
d’ossature spatiale a joints ductiles résistants aux moments, le coefficient numérique K
équivaut a 1. Pour un batiment de 2 étages, le coefficient numérique C équivaut a 0.10.
Pour un batiment avec plus de 2 étages, le coefficient numérique C est en fonction de la

période fondamentale du batiment. Pour les batiments congus pour procurer des services
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aprés un sinistre et pour les écoles, I = 1.3. Pour les types de sol autre que ceux avec un
faible module de cisaillement dynamique, F' = 1.0. Le tableau 3.7 résume les paramétres
utilisés pour chacune des villes et I'effort sismique minimum (V') a considérer dans chacune

des directions.

Tableau 3.7 Résumé des résultats pour le calcul des efforts sismiques
Ville R K C I F W (kN) V (kN)

La Malbaie 4 1 0.10 1.3 1.0 4445 578
Montréal 2 1 0.10 1.3 1.0 4279 278

3.4 Conception du batiment typique

Le dimensionnement de la charpente d’acier des deux batiments typiques a été réalisé a
'aide de la norme d’acier CSA S16-69 (Steel Structures for Buildings). Les combinaisons

de charge utilisées sont en conformité avec 'article 4.1.2 du CNBC-1970 :
i. D
i. D+ L
ili. D 4+ (W ou E)
iv. D+ T
v. D+ L+ (WoukE)
vi D+ L+ T
vii. D4+ (WouE) + T
vii. D+ L+ (WoukE) + T

De plus, selon le CNBC-1970, I'effet de I'action simultanée des sollicitations permet d’uti-

liser les coefficients de probabilité suivants :
- 1.0 pour les combinaisons (i) a (iv)
- 0.75 pour les combinaisons (v) a (vii)
- 0.66 pour la combinaison (viii)

Pour le dimensionnement, seulement les charges permanentes (D), les surcharges d’utilisa-
tion (L), les charges de neige (L) et les charges de vent (W) sont considérées. Les charges

sismiques (E) sont négligées afin de reproduire une négligence typique des années 1970.
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Les contraintes thermiques (T) sont également négligées. De plus, aucun coefficient de pro-
babilité n’est accordé aux combinaisons (v) a (viii). Ainsi, les cas de chargement utilisés

pour le dimensionnement du batiment typique sont les suivants :
i. D
ii. D+ L
iii. D+ W
iv.D+L+W

Le systéme de reprise des charges gravitaires composé de poutrelles, de poutres et de
colonnes transmettent les charges permanentes, les surcharges d’utilisation et les charges
de neige a la fondation. Les poutres et colonnes extérieures reprennent en flexion tous
les efforts latéraux, dans ce cas-ci uniquement les charges de vent. Ainsi, le chargement
considéré pour les poutres extérieures en périphérie résulte en une flexion biaxiale. Pour
les colonnes extérieures, le chargement considéré résulte en une flexion-compression. Les

colonnes intérieures, quant a elles, reprennent uniquement des efforts en compression.

Tel que mentionné, toutes les membrures ont été dimensionnées selon la CSA S16-69,
qui est basée sur un calcul aux contraintes admissibles. Tous les profilés, autant les co-
lonnes que les poutres, sont des profiléss WF 2 de nuance G40.12, avec une limite élastique
F, de 300 MPa et une résistance ultime F,, de 450 MPa. Ces données sont tirées du docu-
ment Historical Listing of Selected Structural Steels fournit par 'TCCA. Les profilés d’acier
utilisés sont tirés du Handbook of Steel and Construction de 1967. Toutes les colonnes com-
prises aux extrémités des murs de remplissage doivent avoir une profondeur de profilé d
suffisamment grande afin d’accueillir un mur d’une épaisseur de 200 mm. Afin de simpli-
fier les calculs de dimensionnement, les effets P-Delta ont été négligés. De plus, seulement
quelques éléments de la structure ont été dimensionnés et ont été assignés globalement

aux autres éléments du batiment, soit :

La poutre de périphérie la plus critique

La poutre intérieure la plus critique

La colonne intérieure la plus critique

La colonne extérieure la plus critique

3Wide Flange
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La conception a été réalisée pour les deux villes choisies. Les figures 3.5 a 3.8 montrent les
profilés choisis qui ont été assignés aux éléments structuraux de la structure. On peut re-

marquer que le dimensionnement final est pratiquement similaire pour les deux batiments.
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3.5 Modélisation d’'un mur de remplissage

Plusieurs méthodes analytiques sont présentées dans la littérature afin de tenir compte
de la rigidité supplémentaire apportée a un batiment par des murs de remplissage en
maconnerie non armée. Une méthode simple, pouvant étre utilisée par les ingénieurs de la
pratique, consiste en la modélisation d’un mur de remplissage comme une bielle équivalente

en compression (figure 3.9).

e -
V

NN

Figure 3.9 Modélisation d’'un mur de remplissage par une bielle équivalente
en compression [Stafford Smith, 1962]

Les normes CSA S304.1-04 et ASCE/SEI41-06 présentent une méthodologie d’analyse
structurale basée sur le principe de la bielle équivalente en compression. Par contre, dans
la littérature la méthodologie proposée par 'ASCE/SEI41 est largement plus utilisée et
plusieurs essais expérimentaux ont été réalisés dans le but de valider les équations pro-
posées. L’ASCE/SEI41-06 présente deux équations (3.6 et 3.7) permettant de définir la
géométrie d'une bielle équivalente. Lors de la modélisation de celle-ci, par exemple dans
un logiciel d’analyse de structure, on définit un élément treillis d’une section de largeur
a et d’épaisseur t, qui est 'épaisseur réelle du mur de remplissage. Le module élastique
de la bielle équivalente correspond a celui du matériau de remplissage. 11 est important
d’utiliser un systéme d’unités impérial lors de 1'utilisation de ces équations. La figure 3.10

présente visuellement quelques paramétres a définir pour les calculs des paramétres a et
A

Epe ting sin20
A=y 3.6
\/4Efe Icol hmf ( )

et

a=0.175 ()\ hcol)_0'4 Tinf (37)
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Figure 3.10  Théorie de la bielle équivalente proposée par ’ASCE /SEI41-06

ou

A = Coefficient servant a calculer la largeur de bielle équivalente

heot = Hauteur des colonnes par rapport aux axes neutres des poutres (in)
hiny = Hauteur du mur de remplissage (in)

E¢. = Module élastique du cadre structural (ksi)

Epne = Module élastique du matériau de remplissage (ksi)

I.oy = Moment d’inertie des colonnes (in*)

L;ny = Longueur du mur de remplissage (in)

ring = Longueur diagonale du mur de remplissage (in)

tins = Epaisseur du mur de remplissage (in)

L;ns = Longueur du mur de remplissage (in)

0 = Angle de la bielle équivalente par rapport a I’horizontale (rad)

Selon le TMS MSJC-2008, le module élastique de la magonnerie de béton peut étre trés
variable et dépend de plusieurs facteurs. Il donc est préférable d’utiliser une valeur moyenne
tirée d’essais expérimentaux. Par contre, aucun échantillon n’a été prélevé sur un batiment
des années 1970 pour un éventuel essai en laboratoire. De plus, les essais de caractérisation
des blocs utilisés pour la construction des spécimens expérimentaux ont été effectués apres
la modélisation numérique des deux batiments typiques. Par contre, méme en utilisant des

valeurs provenant d’essais de caractérisation, les matériaux ne sont pas nécessairement
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représentatifs de ceux utilisés dans les constructions des années 1970. Des progres ont
été apportés au niveau de la qualité des matériaux depuis ce temps. Ainsi, par manque
d’information, le module élastique du matériau de remplissage a été calculé a partir d'une
équation empirique proposée par le TMS MSJC-2008. Celle-ci est présentée a 1’équation
3.8). Une résistance en compression moyenne de 2000 psi, soit de 13.78 MPa a été utilisée
pour les calculs [Brandow et al., 2007|. Le module élastique calculé a partir de I’équation

3.8 peut ainsi servir d’approximation.

E,, =900 f,’n (3.8)
ou

E,, = Module élastique de la magonnerie (ksi ou MPa)

f! = Résistance en compression de la magonnerie incluant le mortier* (ksi ou MPa)

Tel qu’illustré a la figure 3.2, la facade extérieure du batiment est composée d’un certain
nombre d’ouvertures. Selon ’ASCE /SEI41, une analyse par éléments finis doit étre effec-
tuée afin de connaitre la distribution des contraintes dans le mur. Par contre, pour des
analyses globales, la largeur de la bielle équivalente peut étre multipliée par un facteur
de réduction (Rp) afin de tenir compte d’'une perte de rigidité du mur due a la présence
d’ouvertures. Selon Al-Chaar et al. (2003), le facteur de réduction peut étre calculé a partir
de 'équation 3.9. Par contre, si les ouvertures représentent plus de 60% de Daire totale du
mur, on doit négliger ’action d’une bielle équivalente. Tous les murs dans la direction est-
ouest n’ont aucune ouverture. Par contre, les murs dans la direction nord-sud comportent
des ouvertures de 1.5 m x 3.0 m. Ainsi, les largeurs a de ceux-ci doivent alors étre ajustées

A l'aide d’un facteur de réduction.

Rp = 0.6 (Ao/Ap)? — 1.6 (Ag/Ap) + 1 (3.9)

Rp = Facteur de réduction de la largeur de la bielle équivalente

2

Ay = Aire des ouvertures (in? ou m?)

A, = Aire du mur de remplissage sans compter les ouvertures (in ou m?)

4La résistance en compression de la magonnerie f/ est déterminée par des essais en compression sur
des prismes de maconnerie. Elle ne correspond pas & la résistance en compression d’une unité.
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Les données utilisées pour le calcul de la largeur équivalente des murs sont présentées
au tableau 3.8. Ce tableau présente également les largeurs non réduites a a utiliser pour
chacun des murs. Au total, trois largeurs différentes ont été calculées, soit une pour les
murs extérieurs paralléles a la direction nord-sud, une pour les murs extérieurs paralléles
a la direction est-ouest et une derniére pour les murs intérieurs paralléles a la direction

est-ouest. Le tableau 3.9 présente les largeurs de bielle réduites a,.q & utiliser.

La valeur [, utilisée est la moyenne des inerties des deux colonnes formant le cadre.
Tout dépendamment du positionnement de la colonne, I'inertie peut étre prise selon ’axe
fort (I,) ou I'axe faible (I,). Il est alors important de se référer aux plans présentés préa-
lablement aux figures 3.5 a 3.8. Les deux batiments sont composés des mémes murs de
remplissage puisque les colonnes dans les deux batiments sont similaires. Les moments
d’inertie correspondant aux deux types de colonnes utilisées lors du dimensionnement®

sont donnés ci-dessous :
- WF12x8.0x40 : [, = 310 in* (12.9 x 10" mm*) et I, = 44.1in* (1.84 x 107 mm?)

- WF12x6.5x27 : [, = 204 in* (8.49 x 10" mm*) et I, = 16.6 in* (0.69 x 107 mm?)

Tableau 3.8 Résumé des paramétres utilisés dans le calcul de 1’épaisseur équi-
valente (a) des murs de remplissage

Murs extérieurs * Murs intérieurs *

Parameétres Direction Direction Direction

NS EO EO
Einy (ksi) 1 800 1 800 1 800
Epe (ksi) 29 000 29 000 29 000
Iy (in*) 16.6 110.3 124.1
ting (in) 7.9 7.9 7.9
hing (in) 143.7 143.7 143.7
heor (in) 143.7 143.7 143.7
Lins (in) 179.1 240.2 240.2
Ting (i) 229.7 279.9 279.9
A 0.08 0.05 0.05
a (in) 14.83 22.07 22.33
a (mm) 377 561 567

* Ces murs correspondent & ceux présents aux axes A, D, 1 et 9
¥ Ces murs correspondent & ceux présents aux axes 3,5 et 7

5Valeurs tirées du Handbook of Steel and Construction de 1967.




3.6. MODELISATION DYNAMIQUE DES BATIMENTS A L’AIDE D’ETABS 87

Tableau 3.9 Réduction de la largeur a pour tenir compte des ouvertures

Murs extérieurs * Murs intérieurs *

Paramétres Direction Direction Direction

NS EO EO
a (mm) 377 561 567
Ay (m?) 4.5 0 0
A, (m?) 16.61 22.27 22.27
Rp 0.61 1 1
Areq (VM) 230 N.A. N.A.

* Ces murs correspondent & ceux présents aux axes A, D, 1 et 9
¥ Ces murs correspondent a ceux présents aux axes 3,5 et 7

3.6 Modélisation dynamique des batiments a l'aide
d ETABS

3.6.1 Calcul des périodes naturelles de vibration

La modélisation des deux écoles a été effectuée a partir d’ETABS, un logiciel d’analyse et
de dimensionnement con¢u par la compagnie Computers and Structures. Pour ce projet
de recherche, EFTABS s’avére utile afin d’obtenir les modes de vibration, les périodes
ou fréquences fondamentales ainsi que les déplacements relatifs au centre de masse des
diaphragmes pour une secousse sismique donnée. Pour ce faire, la géométrie du batiment
typique, telle que présentée a la figure 3.1, a été créée. La figure 3.11 illustre une vue en
3D du modéle numérique du batiment typique aprés la modélisation. Les figures 3.12 et

3.13 montre deux vues en élévation pour les axes A et 1.

Tous les murs de remplissage sont modélisés par une bielle équivalente en compression
avec ou sans facteur de réduction tenant compte des ouvertures. Pour les modéles nu-
mériques servant uniquement a connaitre les modes fondamentaux ainsi que les périodes
naturelles respectives des batiments, les bielles ont été placées selon deux orientations
différentes de maniére uniforme (voir figure 3.11). Ceci tient compte que la rigidité en
tension et en compression est équivalente pour une membrure de treillis a son état initial
(non endommagée) ou soumise a de faibles charges axiales. Le modéle aurait aussi bien
pu avoir des bielles orientées dans la méme direction. Ceci revient principalement au choix
du concepteur-modélisateur. Lorsque viendra le temps de faire les analyses temporelles
(voir section 3.6.3), de nouveaux éléments treillis seront ajoutés aux modéles (chacun des
murs aura maintenant la forme d’un contreventement en X) et l'option du logiciel ten-

sion/compression limits sera activité pour toutes les bielles. Ceci permettra de solliciter
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Figure 3.11  Modéle 3D ETABS

Figure 3.12  Vue en élévation - Axe A

X

Figure 3.13  Vue en élévation - Axe 1
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uniquement les bielles en compression pour chacune des analyses dynamiques. Aux fins de
modélisation uniquement, le toit et le plancher sont composés d’un diaphragme rigide avec
dalles de béton. Par contre, il est peu probable que les planchers et les toits de batiments
des années 1970 aient été congus pour procurer un effet diaphragme et une distribution aux
contreventements, si présents. Tous les assemblages poutre-colonne sont modélisés pour
reprendre uniquement des efforts de cisaillement. Un maillage a été défini pour les dalles de
plancher et de toit afin d’avoir une bonne connectivité entre tous les éléments structuraux
et les diaphragmes. Au niveau du poids sismique considéré, certains ajustements ont été
apportés par rapport au poids sismique calculé aux tableaux 3.5 et 3.6. Le calcul effectué
a la section 3.3.5 tient uniquement compte du poids minimal attribué aux cloisons, tel que
spécifié par le CNBC-1970. En réalité, celui-ci est plus élevé que le minimum exigé. Ainsi,
en tenant compte du poids réel de toutes les cloisons en blocs de béton présentes pour le
batiment typique, une valeur supplémentaire de 0.35 kPa (toit) et de 0.70 kPa (plancher)
a ¢été ajoutée au poids sismique des tableaux 3.5 et 3.6. De plus, la valeur attribuée au
poids de la structure d’acier a été retirée et calculée automatiquement par ETABS a partir
des sections définies dans le modéle. Le poids de l'acier considéré et entré dans ETABS
est de 77 kg/m? tel que spécifié dans le Handbook of Steel Construction (CSA S16-09).
Les périodes et fréquences naturelles de vibration calculées par ETABS pour les deux
batiments sont données au tableau 3.10. Celles-ci sont comparables aux valeurs obtenues
par Paquette lors de ses essais par vibration ambiante sur des batiments d’acier avec murs
de remplissage. Uniquement les périodes et fréquences naturelles correspondant aux trois
premiers modes de vibration sont montrées dans ce tableau. Une représentation visuelle

de chacun des modes est montrée a la figure 3.14.

Tableau 3.10 Modes de vibration, fréquences et périodes naturelles des béti-
ments typiques

La Malbaie Montréal
Mode
Fréquence (Hz) Période (s) Fréquence (Hz) Période (s)
1 5.49 0.1823 5.54 0.1804
6.02 0.1661 6.05 0.1654
3 7.48 0.1337 7.31 0.1368

3.6.2 Sélection des accélérogrammes

Pour ce projet de recherche, des accélérogrammes artificiels sont utilisés et sont tirés de la
banque d’enregistrements d’Atkinson disponible sur www.seismotoolbox.ca. Tel que men-

tionné au chapitre 2, la banque d’enregistrements disponible comporte une multitude d’en-
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Figure 3.14 Trois premiers modes de vibration obtenus pour les deux batiments
typiques (a) mode 1 - translation nord-sud (b) mode 2 - translation est-ouest
(¢) mode 3 - torsion

registrements classés selon la région, le type de sol, I'intensité et la distance de I’épicentre.
Pour I'Est du Canada et pour un type de sol C, 180 accélérogrammes sont disponibles.
Ceux-ci sont classifiés en 4 séries, soit la série 6¢1, 6¢2, 7cl et 7c2. Le premier chiffre (6
ou 7) définit la magnitude du tremblement de terre et la lettre intermédiaire désigne le
type de sol considéré. Finalement, le dernier chiffre correspond a la distance par rapport

a I’épicentre, soit de 10 a 15 km pour la catégorie 1 et de 20 & 30 km pour la catégorie 2.

Les enregistrements utilisés pour chacune des villes doivent étre compatibles avec le spectre
de dimensionnement UHS provenant du CNBC-2010. La sélection des enregistrements se
fait en déterminant en premier lieu le spectre de dimensionnement UHS pour un site
et un type de sol donné. Un spectre avec un amortissement de 5% accompagne cha-
cun des accélérogrammes de la banque de données d’Atkinson. Ainsi pour chacun des
spectres artificiels, il est facile de calculer le rapport SA;q/SAsin® pour une plage de
période représentant le mieux la structure étudiée. Les meilleurs accélérogrammes pour
une éventuelle mise a I’échelle correspondent & ceux avec le plus petit écart-type de tous
les rapports SAtqrg/SAsim calculés pour la plage de période considérée. La moyenne des
rapports SAqrg/SAsim pour la plage de période d’intérét correspond au facteur de mise
a l'échelle. Selon Atkinson, il est recommandé que la moyenne des rapports SA;q,y/S Asim
se situe entre 0.5 et 2.0 afin d’avoir des résultats représentatifs. La méthodologie de sé-
lection proposée par Atkinson a été utilisée pour les séries d’enregistrement pour I’'Est du
Canada 6¢1, 6¢2, 7cl et Tc2. La plage de période considérée pour la mise a 1’échelle des
accélérogrammes s’étale de 0.10 & 0.20 s et englobe les périodes fondamentales des trois

premiers modes des deux batiments. Le calcul des spectres de dimensionnement pour la

6 Accélération spectrale du spectre UHS sur P'accélération spectrale du spectre de I’enregistrement
articifiel.
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ville de La Malbaie et de Montréal a été effectué a partir de I’équation 3.10 et des données

sismiques présentées au tableau 3.11.

Tableau 3.11 Données sismiques d’apres le CNBC-2010 pour une période de

retour de 2500 ans

. . . Données sismiques
Province Localisation q

$.(0.2)  S,(0.5) S,(1.0) S.(2.0) PGA

Québec La Malbaie 2.300 1.100 0.530 0.160  1.200

Québec Montréal 0.641 0.314 0.137 0.048  0.326
(F, 5,(0.2) pour T < 0.2s
min(F, S,(0.5) et F, S,(0.2)) pour T = 0.5 s
S(T) =4 F,S,(0.1) pour T = 1.0s
F, S.(2.0) pour T = 2.0 s
L £l S.(2.0)/2 pour T > 4.0s

(3.10)

Le coefficient de site lié a I'accélération F, et a la vitesse F), équivaut & 1 pour un sol de

type C. Les spectres de dimensionnement pour La Malbaie et Montréal sont présentés a

la figure 3.15. Un total de 8 accélérogrammes par ville ont été sélectionnés. Les tableaux

3.12 et 3.13 présentent les enregistrements sélectionnés pour chacune des deux villes. Les

figures 3.16 et 3.17 montrent les spectres mis a ’échelle par rapport aux spectres de

dimensionnement UHS de La Malbaie et de Montréal.

—=—La Malbaie
——Montréal

2.5 3 3.5

Figure 3.15  Spectres de dimensionnement UHS pour La Malbaie et Montréal

(CNBC-2010)
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Tableau 3.12  Accélérogrammes sélectionnés pour La Malbaie
Rapport SAtarg/SAsim

Accélérogramme
Ecart-type Moyenne

east6cl-22 0.1132 1.8572
east7cl-9 0.0979 0.9749
east7c1-10 0.1398 1.0975
east7cl-12 0.1396 1.0180
east7cl-23 0.1518 0.9262
east7c1-28 0.1139 1.7691
east7cl-43 0.1013 1.1223
east7cl-44 0.1524 1.0690

Tableau 3.13  Accélérogrammes sélectionnés pour Montréal
Rapport SAterg/SAsim

Accélérogramme
Ecart-type Moyenne

east6cl-3 0.0628 0.5122
east6cl-22 0.0315 0.5176
east6cl-35 0.0512 0.6085
east6cl-36 0.0604 0.5696
east6cl-45 0.0574 0.5547
east7cl-18 0.0647 0.5996
east7cl-21 0.0610 0.5464

east7cl-36 0.0360 0.6763
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Accélération (cm/s?)

94

10000 ¢
1000 ~ A I
=\ I
¢ AR N
e \ 0 3
VAN
100 —=—UHS _ N /7
——eastbecl 3 // X
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Période (s)

Figure 3.17  Spectres sélectionnés mis a ’échelle et spectre UHS pour Montréal (suite)
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3.6.3 Obtention des déplacements maximums a |l'aide d’ETABS

Des analyses dynamiques ont montré que les déplacements maximums d’une structure
linéaire et d’une structure non linéaire soumises au méme tremblement de terre sont pra-
tiquement égaux [Paultre, 2011|. Pour des batiments d’acier avec des murs de remplissage
en magonnerie non armée, les cadres d’acier structuraux confinent la magonnerie et per-
mettent d’éviter la rupture fragile lors d’une sollicitation dynamique [Therrien-Truchon,
2011]. Ainsi, il est pensable que des analyses temporelles linéaires soient appropriées pour
ce type de structure. Les analyses temporelles sont réalisées a partir des accélérogrammes
sélectionnées & la sous-section précédente. Les accélérogrammes ont été appliqués pour
les directions nord-sud et est-ouest, et ce, pour un amortissement de 4%, une valeur re-
présentative d’'un batiment avec murs de remplissage en magonnerie non armée [Kodur
et al., 1995]. A titre de comparaison, des analyses modales ont été réalisées en utilisant les
spectres de dimensionnement UHS de La Malbaie et Montréal. La superposition modale a
été effectuée a I’aide de la méthode CQC (Complete Quadratic Combinaison). Les déplace-
ments relatifs maximums pour les deux types d’analyses sont présentés aux tableaux 3.14
et 3.15. Le tableau montre également I’écart en pourcentage entre les valeurs calculées par
les deux méthodes, soit par I'analyse temporelle et par I'analyse modale. Tel qu’illustré
aux tableaux 3.14 et 3.15, I'écart entre la moyenne des valeurs obtenues par des analyses

temporelles et celle obtenue par la méthode d’analyse modale est trés minime.

Tableau 3.14 Déplacements relatifs maximums obtenus pour La Malbaie

Déplacements relatifs maximums (mm)

1 Direction NS Direction EO
Accélérogramme
Toit Plancher Toit Plancher

east6cl-22 21.7 18.9 13.7 10.0
east7c1-9 22.1 18.6 14.0 9.9
east7cl-10 27.5 17.2 17.25 9.3
east7cl-12 24.9 23.5 15.6 12.7
east7cl-23 25.2 22.9 16.2 11.6
east7cl-28 24.5 19.8 15.4 11.6
east7cl-43 23.4 18.8 14.1 10.0
east7cl-44 21.1 16.2 12.8 8.4
Moyenne 23.8 19.5 14.9 10.4
Analyse modale 22.4 18.9 13.7 10.1

Ecart (%) 6.3 3.2 8.8 2.9
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Tableau 3.15 Déplacements relatifs maximums obtenus pour Montréal

Déplacements relatifs maximums (mm)

1 Direction NS Direction EO
Accélérogramme
Toit Plancher Toit Plancher
east6cl-3 7.4 5.4 4.4 2.8
east6cl-22 6.0 0.2 3.7 2.9
east6cl-35 6.2 6.1 4.1 3.4
east6c1-36 6.0 4.5 3.8 2.4
east6cl-45 5.9 4.2 3.7 2.2
east7cl-18 6.0 5.1 3.8 2.8
east7cl-21 5.2 5.1 3.3 3.0
east7c1-36 7.1 4.8 4.4 2.6
Moyenne 6.2 5.1 3.9 2.8
Analyse modale 6.1 5.1 3.7 2.7
Ecart (%) 1.6 0 5.4 3.7

3.7 Modélisation et conception du montage expéri-

mental

Tel que mentionné au tout début du chapitre, un cadre d’acier en périphérie doit étre concu
pour l'installation d’'un systéme de réhabilitation aux spécimens expérimentaux. L’ajout
d’un systéme de retenue latérale ameéne une modification au niveau du comportement sis-
mique hors-plan du mur. En effet, le comportement sismique hors-plan est influencé par le
déplacement que subissent les diaphragmes de plancher ou de toit lors d’un tremblement
de terre. Ainsi, il est important que le cadre d’acier périphérique & concevoir représente le
plus fidélement possible les déplacements que peut subir un batiment typique au niveau
de ses diaphragmes. Il est évident qu'un cadre d’acier encastré a une fondation n’a pas
le méme comportement sismique qu'un batiment complet. L’amortissement, les périodes
ou fréquences naturelles de vibration ainsi que les modes de vibration sont différents. Par
contre, la conception peut étre effectuée en forcant le cadre d’acier a avoir des déplacements
maximums hors-plan avec le méme ordre de grandeur que ceux d’un batiment complet.
Evidemment, les déplacements maximums ne surviendront pas au méme moment pour
les deux structures. Un processus itératif peut alors étre enclenché pour le choix des co-
lonnes du cadre (unique source de rigidité) et de la masse supplémentaire a ajouter afin
d’avoir les déplacements de l'ordre de grandeur voulu. La modélisation du cadre d’acier
a été effectuée a ’aide du logiciel SAP2000 de Computers and Structures. Les spécimens
expérimentaux a caractériser sont ’équivalent d’'un mur de cloison au premier plancher

chargés dans la direction hors-plan. Selon les plans fournit aux figures 3.5 a 3.8, les spé-
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cimens représentent une cloison intérieure séparant les salles de classe du corridor central
(axe B ou C). Ces murs sont considérés comme étant non confinés a U'intérieur d’un cadre
structural et non supportés latéralement au sommet a la structure d’acier. Le mur subira
ainsi les mouvements de la fondation & une extrémité et les mouvements du diaphragme
du 1°° plancher a son autre extrémité. Le déplacement a considérer est le déplacement
relatif maximum subit au 1°* plancher par le batiment typique, et ce, dans la direction
est-ouest. Si le batiment subit des déplacements dans la direction est-ouest, les murs de

cloison seront sollicités dans la direction hors-plan.

Un seul montage a été construit dans le cadre de ce projet expérimental, alors un choix
doit étre fait entre batir un cadre d’acier représentatif de La Malbaie ou bien de Montréal.
Les moyennes des déplacements relatifs maximums’ obtenues pour le 1 plancher selon
les analyses linéaires temporelles réalisées a la section précédente sont de 10.4 mm pour
La Malbaie et de 2.8 mm pour Montréal. Evidemment, pour des essais expérimentaux en
laboratoire, il est beaucoup plus intéressant d’obtenir des déplacements les plus grands
possible. Il est beaucoup plus facile de mesurer avec précision des déplacements hors-plan
de T'ordre de 10 mm que de 'ordre de 2.8 mm a 'aide de potentiomeétres. Il est également
intéressant de connaitre le comportement d’'un mur de magonnerie non armé soumis a des
excitations sismiques pour un endroit avec I’aléa sismique le plus important du Québec.

Ainsi, le cadre d’acier a été concu afin d’étre représentatif d’un batiment situé a La Malbaie.

Les parameétres contrélant la réponse d'un systéme élémentaire sont la masse, la rigidité
et amortissement. Si la masse et la rigidité peuvent facilement se déduire des données
du systeme, les mécanismes de perte d’énergie des structures en régime dynamique, par
contre, ne sont pas trés bien compris et peuvent rarement étre déterminés [Paultre, 2005].
Ainsi, le taux d’amortissement a dii étre supposé et est fixé & 0.2%. Il a été mentionné
au début du chapitre qu’une structure d’acier contreventée peut avoir un amortissement
d’environ 0.5%. Une structure en acier comprend un ensemble de cadres structuraux avec
des assemblages boulonnés ou soudés, ce qui augmente le taux d’amortissement. Dans
ce cas, la valeur supposée de 0.2% semble étre une bonne estimation afin de représenter
I’amortissement d’un seul cadre d’acier. La conception du cadre d’acier a été effectuée par
processus itératif afin de trouver la combinaison en terme de poids sismique et de rigidité
du cadre permettant des déplacements relatifs maximums de I'ordre de 10 mm. Il est aussi
important de noter que des limitations étaient imposées (dimensions de la table, poids

et moment de renversement maximal & respecter, etc.) afin de pouvoir utiliser la table

"Direction est-ouest.
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sismique de I’Université de Sherbrooke. Ceci sera expliqué en détail dans le chapitre 4.
Des analyses temporelles ont été effectuées afin d’obtenir les déplacements relatifs maxi-
mums que peut subir le cadre d’acier. Le mur est constitué de blocs de béton creux de
dimensions 400 mm x 200 mm x 200 mm. Ces dimensions incluent le joint de mortier.
Ainsi, la largeur du mur doit étre un multiple de 0.4 m. La table sismique du laboratoire
de I"Université de Sherbrooke a des dimensions de 3 m x 3 m. En tenant compte d'une
fondation et d’un cadre d’acier en périphérie, la largeur maximale du mur pouvant étre
obtenue est de 2.4 m. Aprés un certain nombre d’itérations, la distance finale centre-centre
des colonnes est fixée & 2.7 m. La hauteur du cadre est également fixée a 2.7 m (fondation
jusqu’au centre de gravité de la poutre). Le cadre consiste en deux colonnes W250x58 avec
une poutre W250x67 (fig. 3.18). Lors du dimensionnement, des sections de classe 1 ont été
favorisées par rapport aux autres sections, notamment les sections de classe 3 et 4, méme
si celles-ci étaient moins cotiteuses. Le poids sismique du cadre correspond a 9.22 kN, soit
une charge linéaire de 3.41 kN /m répartie sur toute la longueur de la poutre du cadre. Le
poids sismique comprend l’ensemble des éléments d’acier se situant au-dessus de la mi-
hauteur des colonnes. Ceci comprend des plaques d’acier (ajoutées dans le but d’obtenir
du poids supplémentaire), toutes les connexions nécessaires au montage du cadre ainsi que
le systéme de retenue latérale installé au sommet du mur de magonnerie non armée. Le
cadre a été modélisé avec des encastrements parfaitement rigides au pied des colonnes. Les
trois premiers modes de vibration du cadre sont illustrés a la figure 3.19. Les fréquences et
les périodes naturelles de vibration obtenues pour les trois premiers modes fondamentaux

sont montrées au tableau 3.16.

Figure 3.18 Modélisation du cadre dans SAP2000

La série d’accélérogammes utilisés a la section 3.6.2 a été appliquée au cadre et une pre-
miére estimation des déplacements relatifs maximums obtenus est montrée au tableau
3.17. Les accélérogrammes ont été mis a 1’échelle pour une plage de période de 0.05 s
a 0.2 s selon la méthodologie d’Atkinson. Des analyses modales a partir du spectre de

dimensionnement de La Malbaie ont également été effectuées a titre comparatif.
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(a) (b) (c)

Figure 3.19 Trois premiers modes du cadre en acier (a) mode 1 - translation
en plan (b) mode 2 - translation hors-plan (c¢) mode 3 - torsion

Tableau 3.16 Modes de vibration, fréquences naturelles et périodes fondamen-
tales du cadre expérimental

Mode Fréquence (Hz) Période (s)

1 10.07 0.0993
2 11.25 0.0889
3 11.29 0.0886

Tableau 3.17 Estimation préliminaire des déplacements relatifs maximums
pour le cadre expérimental

Déplacements relatifs

Accélérogramme .
maximums (mm)

east7cl-9 13.0
east7cl-10 7.8
east7cl-12 9.2
east7cl-23 10.3
east7c1-28 10.5
east7cl-43 13.5
east7cl-44 10.6
Moyenne 10.7
Analyse modale 8.2
Ecart (%) 23.4

Ce modéle numérique est basé sur plusieurs hypothéses telles qu'un amortissement de 0.2%
et la supposition d’encastrements parfaitement rigides des colonnes a la fondation. Avant de
procéder aux essais dynamiques au laboratoire, des essais par balayage fréquentiel ont été
réalisés sur le cadre d’acier afin d’obtenir expérimentalement la période et I’amortissement
dans la direction de chargement. Le modéle pourra alors étre calibré et I'accélérogramme
le plus approprié en terme d’ordre de déplacement sera sélectionné et appliqué en vue des

essais dynamiques sur les spécimens expérimentaux. Comme on peut observer au tableau
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3.17, une grande variabilité des déplacements maximums relatifs est notée pour ’ensemble
des accélérogrammes appliqués au modeéle. Ainsi, il est d’autant plus important d’avoir les
bonnes propriétés modales pour pouvoir sélectionner ’accélérogramme qui représentera le
mieux le 10 mm prévu au tout départ. La sélection des accélérogrammes est basée sur la
mise & 1’échelle de spectres artificiels selon un spectre UHS visé. Les spectres UHS fournis
par Atkinson contiennent uniquement 100 points. Il est clair qu’en tracant un spectre
avec un nombre de points plus élevé, celui-ci refléterait de fagon plus représentative un
accélérogramme. Ainsi, si une procédure de sélection telle que présentée a la section 3.6.2
était effectuée avec des spectres contenant plus de points, la moyenne des valeurs des

analyses temporelles serait beaucoup plus prés de la valeur obtenue avec ’analyse modale.




CHAPITRE 4
PROGRAMME EXPERIMENTAL

Le programme expérimental consiste en trois essais sismiques hors-plan sur table sismique
sur des murs de cloison en magonnerie non armée avec et sans systéme de retenue latérale.
Des essais de caractérisation des matériaux utilisés sont également effectués. Ce chapitre
présente une description du montage expérimental, les essais réalisés et I'instrumentation

utilisée.

4.1 Description du montage expérimental

4.1.1 Table sismique de I'Université de Sherbrooke

La table sismique du laboratoire de structure de I’Université de Sherbrooke est utilisée afin
d’effectuer les essais dynamiques sur les spécimens expérimentaux (figure 4.1). Il s’agit
d’une table sismique unidirectionnelle de marque MTS. Les spécifications principales sont

données au tableau 4.1.

Figure 4.1  Table sismique du laboratoire de génie civil I’'Université de Sher-
brooke [Gauron, 2010]

La réalisation d’essais dynamiques doit tenir compte des limites de 'instrument : masse
maximale supportée de 10 000 kg, accélération maximale de 1 g pour 10 000 kg, contenu
fréquentiel des excitations limité a une plage de 0.1 Hz a 40 Hz, déplacements maximums

de +200 mm, moment de renversement maximum de 294.3 kN-m et dimensions en plan

101
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Tableau 4.1 Spécifications de la table sismique MTS [Gauron, 2010]

Dimensions 3m x 3m
Degrés de liberté 1
Fréquences opérationnelles 0.1 Hz a 40 Hz
Masse maximale supportée 10 000 kg
Accélération maximale 1 g pour une charge de 10 000 kg
Vitesse maximale 0.8 m/s
Déplacement maximum +200 mm
Moment de renversement maximum 294.3 kN-m
Controéleur MTS 469U
Instrumentation intégrée 1 LVDT

1 accéléromeétre
Entrées 4
Sorties 2

de 3 m x 3 m. Tel que présenté a la section 3.7, les simulations numériques effectuées
dans SAP2000 ont permis de concevoir un montage expérimental respectant toutes les

contraintes énumérées.

La table sismique, munie d’un vérin hydraulique M TS, est dirigée par le systéme de controle
MTS 469U qui permet de gérer la table sismique en controle de déplacement, en controle
de vitesse ou bien en controle d’accélération. Le controleur sismique est muni d'un gé-
nérateur de fonction pouvant générer une excitation par signal périodique de fréquence
fixe ou variable provenant d’une source extérieure ou d'un accélérogramme quelconque.
Tous les essais réalisés dans le cadre de ce projet de recherche ont été effectués en controle
d’accélération par I'intermédiaire d’accélérogrammes artificiels. Lors de 1'utilisation de la
table sismique, plusieurs phénomeénes viennent perturber la fiabilité des résultats obtenus :
résonance du systéme hydraulique, température de I’huile, inertie de la table et surtout
les réponses dynamiques du spécimen installé sur la table [Gauron, 2010]. Le controle de
la table sismique est particuliérement difficile & proximité des fréquences propres de la
structure étudiée. Ainsi, le signal d’excitation obtenu peut étre modifié par rapport a la
commande envoyée au controleur, et davantage prés des fréquences propres du spécimen. Il
est indispensable de procéder & une calibration de I'instrument qui s’effectue par principe
d’essais et erreurs pour chacun des spécimens testés, si les propriétés dynamiques sont mo-
difiées. La qualité de la calibration s’évalue a I’aide de la fonction de réponse en fréquence
de la table! (FRF), qui doit étre égale a 'unité sur toute la plage de fréquence pour une ca-

libration parfaite. Cependant, malgré les imperfections du controleur de la table sismique,

'Rapport de la réponse mesurée sur la commande envoyée, sur la plage de fréquence fonctionnelle.
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les excitations obtenues dans la majorité des essais antérieurs ont été satisfaisantes, en
particulier grace a l'utilisation d’algorithmes de controle adaptatif additionnels gérés par

le controleur sismique [Gauron, 2010].

La table sismique doit étre protégée afin d’éviter tout endommagement dii au détachement
de blocs ou a l'effondrement du mur. A cet effet, la table sismique est munie pour ce projet
d’un revétement composé de deux couches de contre-plaqué séparé d’un espace servant a

absorber les chocs, tel que montré a la figure 4.2.

Figure 4.2 Revétement de protection en contre-plaqué pour la table sismique
(a) premiére couche de contre-plaqué (b) deuxiéme couche de contre-plaqué

4.1.2 Spécimens expérimentaux

Tel que mentionné au chapitre 3, les murs de cloison de blocs de béton non armé sont
construits a I'intérieur d’un cadre d’acier (figure 4.3). Chacun des murs mesure +2.4 m de
largeur, £2.4 m de hauteur et +£190 mm d’épaisseur. Les rapports h/t et h/l du mur sont
respectivement de +12 et de +1. Le type de bloc de béton utilisé, présenté a la figure 4.4,
provient du distributeur Macgonnez, situé a Sherbrooke. Les dimensions nominales d’un
bloc sont de £190 mm x £190 mm x +390 mm. Selon les spécifications du fournisseur,

les unités de production réguliére sont fabriquées d’un béton de masse volumique de 2100
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kg/m? et pesent +16.8 kg. La résistance en compression moyenne des unités par rapport
a laire brute est de £15 MPa?2.

=
El

(b)
Figure 4.3 Schéma du montage expérimental (a) vue isométrique 3D (b) vue
en élévation de la facade du mur

Figure 4.4 Bloc de béton utilisé (a) vue en plan (b) vue isométrique 3D

Un mortier de type N, de marque King, est utilisé pour la construction des trois murs.
Il est livré en sacs prémélangés composés de ciment Portland, de chaux hydratée de type
S et de sable a granulométrie controlée. Les proportions des matériaux énumérés précé-
demment sont de 1 : 1 : 6 respectivement. L’épaisseur moyenne des joints des trois murs
est de 10 mm. Aucune armature transversale et longitudinale n’a été installée a I'intérieur

des cellules des blocs de béton. Lors de la construction des murs, des spécimens pour la

2La résistance de 15 MPa donnée par le fournisseur ne correspond pas a la valeur de f/,. La valeur
fI. s’obtient par des essais en compression sur des prismes de deux unités de hauteur ou plus.
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caractérisation des matériaux utilisés ont également été confectionnés. Les murs ont été
construits le 19 janvier 2013, 29 mars 2013 et le 30 aotit 2013 respectivement. Des photos
ont été prises lors de la construction des deux premiers murs et celles-ci sont présentées a
I’annexe A. Un magon expérimenté a été engagé afin de construire des murs de magonnerie
représentatifs des pratiques de construction du Québec. Le temps de mirissement pour
chacun des murs a été d’au moins 28 jours a 'air libre. Les dimensions du cadre d’acier
sont de 2.7 m de largeur (centre a centre des colonnes) et de 2.725 métres de hauteur.
Le cadre est construit a partir d'un acier G40.21-350W. Les colonnes sont des profilés
W250x58, alors que la poutre est un profile W250x67.

Plaque 1300 x 600 x 50.8 mm

ﬁLo‘ A o o

Plaque 550 x 300 x 25.4 mm :
O O
ollollo 1 1 olllofllo
O o o o O O
o [e] o [} | m/dn |
Plaque 2400 x 400 x 25.4 mm
L
A
o e} e} o

(a) (b)
Figure 4.5 Montage expérimental (a) vue en plan (b) coupe A-A : assemblage
poutre-colonne

Tel que montré a la figure 4.5a, chaque colonne est soudée, pénétration compléte, a une
plaque d’acier de 300 mm x 550 mm x 25 mm boulonnée a une plaque d’acier massive de
1300 mm x 600 mm x 50 mm. Ces deux plaques sont fixées a la table sismique a I’aide
4 ancrages filetés de haute résistance de 24 mm de diamétre (M24). Des assemblages a
serrage controlé ont été dimensionnés afin d’éviter tout glissement entre les deux surfaces
lors des essais dynamiques. Le mur est assis sur une plaque d’acier de 2400 mm x 400 mm
x 25 mm. L’espace de 50 mm entre les deux plaques d’acier est comblé par un lit de ciment
de 50 mm d’épaisseur et celui-ci est supporté latéralement par deux corniéres boulonnées
a la table sismique. Des raidisseurs ont été ajoutés au pied des colonnes afin de réduire
la flexion des plaques d’appuis et d’obtenir une connexion rigide telle que modélisée avec
le logiciel SAP2000. La poutre est connectée aux colonnes par 3 corniéres G40.21-300W
L.89x89x8 avec boulons A325N de 19 mm de diamétre. Le détail de I'assemblage poutre-
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colonne est montré a la figure 4.5b. Le poids sismique additionnel & ajouter au cadre d’acier
afin d’obtenir la fréquence naturelle voulue (voir section 3.7) consiste en 5 plaques 2675
mm x 305 mm x 25 mm boulonnées a la semelle supérieure de la poutre. Des raidisseurs
ont été ajoutés a la poutre afin d’éviter le voilement de I'ame ou le déversement de l'aile

supérieure pouvant étre causé par le mouvement cyclique du poids sismique lors des essais.

4.1.3 Systémes de retenue latérale

Le systéme de retenue latérale proposé par le CNRC est constitué de corniéres en acier
fixées aux éléments structuraux d’une construction. Par contre, aucune spécification n’est
donnée concernant les dimensions des profilés & utiliser et ’espacement entre chacune des
corniéres. Au Canada, des spécifications sont données dans la norme CSA A370 (Connec-
teurs pour la magonnerie) et dans le manuel technique fourni par la CCMPA (Canadian
Concrete Masonry Producers Association). Dans les deux documents, on exige a ce que
la derniére rangée de blocs des murs de cloison soit retenue de 50 mm minimum par une
série de corniéres. Les corniéres doivent étre espacées d’au plus 10 fois I’épaisseur du mur
selon la CSA A370 et d’au plus 1.2 m selon la CCMPA. Pour un mur construit de blocs
de béton de 190 mm d’épaisseur, I’espacement maximal & respecter est de 1.9 m selon les
criteres de la CSA A370. Par contre, en positionnant des corniéres dos-a-dos au centre
et aux deux extrémités du mur, I’espacement maximal pouvant étre obtenu pour un mur
de 2400 mm de longueur est limité a seulement 1050 mm. Aux Etats-Unis, la CMACN
(Concrete Masonry Association of California and Nevada) propose d’utiliser des corniéres
avec une longueur de retenue de 100 mm pour la derniére rangée de blocs. Aucun espace-
ment pour les corniéres n’est spécifié. Ainsi, les deux systémes de retenue latérale testés
en laboratoire refleteront principalement les exigences de la CCMPA (Canada) et de la
CMACN (Etats-Unis), respectivement. Les types de corniéres utilisées correspondent a de
I’acier G40.21-300W.

Le systéeme de retenue latérale utilisé pour le premier mur est représentatif des exigences
américaines. Celui-ci est composé de 8 corniéres dos-a-dos (L178x102x9.5) de 200 mm de
largeur boulonnées a une plaque d’acier, également boulonnée a la semelle inférieure de la
poutre. L’espace entre 'aile inférieure de la poutre et le sommet du mur est de 65 mm.
Ainsi, la longueur de bloc retenue par les corniéres pour le premier spécimen correspond &
113 mm. L’espacement entre chaque corniére est de 715 mm. Le systéme de retenue laté-
rale installé au deuxiéme mur est représentatif des exigences de la CCMPA et est composé

de 6 corniéres dos-a-dos (L102x102x9.5) de 200 mm de largeur. L’espacement entre chaque
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corniére est d’environ 1050 mm, ce qui est légérement inférieur a I’espacement maximal
exigé par la CCMPA. La longueur de bloc retenue correspond a 50 mm. Le deuxiéme es-
sai permettra de connaitre 'efficacité d’un systéme de retenue latérale avec des corniéres
plus courtes et plus espacées. Il est important de spécifier que toutes les corniéres ont
été installées dos-a-dos plutdt qu’en quinconce uniquement en raison des limites de di-
mensions imposées. Dans les nouvelles constructions, les corniéres servant de systéme de
retenue latérale sont la plupart du temps installées en quiconque ou sont continues sur
toute la longueur du mur®. Les deux systémes de retenue latérale utilisés sont montrés aux
figures 4.6a et 4.6b. Aucun systéme de retenue latérale n’est installé sur le 3° mur. Des
comparaisons pourront alors étre effectuées pour des murs avec et sans systéme de retenue

latérale.

il
3
/

Soudure au chantier
(Au choix de l'entrepreneur)

/

Corniére de chaque co6té du mur

Mur de magonnerie non armée

+ 100 mm
[ /

,4%4
(a) (b)
Figure 4.6 Systéme de retenue latérale proposé par (a) CMACN (b) CCMPA

4.2 Caractérisation des matériaux utilisés

4.2.1 Essais en compression sur cubes de mortier

Les essais de caractérisation proposés par '’ASTM C109 visent a obtenir la résistance en
compression du mortier (f,,). La norme exige que des cubes normalisés de 50 mm d’aréte
soient confectionnés pour les essais en compression. Au total, 4 sacs de mortier de 30
kg chacun ont été nécessaires pour construire chacun des murs ainsi que les spécimens
pour les essais de caractérisation. Un sac de 30 kg mélangé a 5 L. d’eau donne un volume
d’environ 0.018 m?® de mortier. Trois séries de trois cubes ont été confectionnées lors

de la construction des deux premiers murs de magonnerie et une série de trois cubes a

3Par exemple pour les batiments spéciaux avec des risques d’explosions.
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spécialement été fabriquée au moment de la construction des spécimens pour les essais
de caractérisation. Aucun cube a été confectionné pour le 3¢ mur. Les cubes de mortier
ont été démoulés aprés 24 heures et laissés a l'air libre prés du montage expérimental, de
maniére a ce que ceux-ci soient exposés aux mémes conditions que le mortier des murs de
magconnerie. Les tableaux 4.2 et 4.3 présentent les informations reliées a la fabrication des
cubes de mortier. Aprés 21 et 28 jours, un cube de chaque série a été cassé avec la presse
Riehle du laboratoire de béton de I’Université de Sherbrooke, d’une capacité de 1 335 kN
(figure 4.7). Le dernier cube de chaque série a été cassé le jour des essais dynamiques. Le
taux de chargement de la presse utilisée pour les essais en compression sur les cubes de
mortier est en moyenne de 1112 N /s, soit une valeur a I'intérieur de la plage recommandée?
par ’ASTM C109. La résistance en compression du mortier se calcule en divisant la charge
maximale en compression (P, ) par I'aire de chargement du cube. La norme ASTM C109

demande d’arrondir le résultat au 0.1 MPa.

Figure 4.7 Essais en compression sur les cubes de mortier (a) presse Riehle du
laboratoire de béton de ’Université de Sherbrooke (b) cubes de mortier testés
en compression

4.2.2 Essais de caractérisation sur unités de maconnerie

Les essais de caractérisation pour les blocs de béton individuels sont traités par la norme
ASTM C140. Une série de 3 blocs a été sélectionnée au hasard afin de connaitre les di-
mensions ainsi que la masse volumique. Une autre série de 3 blocs a été sélectionnée pour

des essais de compression pure. Aprés leur livraison, les blocs de béton ont été entreposés

4900 4 1800 N/s.




4.2. CARACTERISATION DES MATERIAUX UTILISES 109

Tableau 4.2 Fabrication des cubes de mortier pour le premier mur du pro-
gramme expérimental (19 janvier 2013)

Temps écoulé

Série . Correspondance
depuis le malaxage
1 10 min * Premier tiers du mur
2 70 min * Moitiée du mur
3 10 min ¥ Dernier tiers du mur
S 50 min * Spécimens pour caractérisation

* 1°re gachée de mortier
t 2¢ gachée de mortier

Tableau 4.3 Fabrication des cubes de mortier pour le deuxiéme mur du pro-
gramme expérimental (29 mars 2013)

Temps écoulé

Série . Correspondance
depuis le malaxage
1 10 min * Premier tiers du mur
2 50 min * Moitiée du mur
3 10 min * Dernier tiers du mur
S 25 min Spécimens pour caractérisation

* 1°re gachée de mortier
t 2¢ gachée de mortier

au laboratoire de génie civil de I'Université de Sherbrooke, prés de la table sismique, et
ce, jusqu’au jour des essais de caractérisation. Les conditions d’entreposage au laboratoire
respectent celles spécifiées par la norme ASTM C140, soit une température de 2448 °C

et une humidité relative d’au plus 80%.

Les essais de caractérisation se sont déroulés le 28 juin 2013. La presse 311.41 MTS du
laboratoire de structure de I’Université de Sherbrooke, d’une capacité de 2.5 MN, a été
utilisée pour les essais en compression. La surface de chargement des blocs a été préparée
avec du FlowStone, suivant la norme ASTM C1552. Le FlowStone est un mortier a base
de gypse dont la résistance en compression est d’environ 28 MPa aprés seulement une
heure. L’application d’une surface de FlowStone permet d’obtenir deux surfaces perpen-
diculaires aux plateaux de chargement de la presse, de maniére a ce que la surface du bloc
soit chargée uniformément lors des essais en compression. La figure 4.8 illustre le procédé
utilisé pour la préparation de la surface de chargement. Selon 'ASTM C140 on demande
que la charge initiale appliquée soit environ 50% de la charge de compression maximale
(Paz). Par la suite, une charge de compression avec un taux de chargement uniforme

doit étre appliquée de maniére a ce que la rupture se produise entre 1 et 2 minutes. Pour
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chacun des essais, une charge initiale de 450 kN est appliquée aux spécimens. Chacun des
blocs est instrumenté de quatre jauges de déformation a béton de maniére a obtenir les
déformations horizontales et verticales des blocs. Ainsi, le module de Young (E,, unite) €t
le coefficient de Poisson (4, unit¢) peuvent étre déterminés. Par principe de sécurité, deux
potentiométres de 25 mm de course sont également utilisés pour mesurer le déplacement

vertical entre les deux plateaux de chargement de la presse.

Figure 4.8 Préparation de la surface de chargement d’un bloc de béton (a)
application du Flowstone (b) Dépot du bloc dans la surface de Flowstone

Une cellule de charge de 1500 kN est utilisée pour les essais en compression. La résistance en
compression d'une unité ( f,, unit¢) se calcule en divisant la charge maximale en compression
(Prae) par laire brute ou par l'aire nette de 'unité. La norme ASTM C109 demande

d’arrondir le résultat au 0.1 MPa.

4.2.3 Essais en compression concentrique sur prismes de macon-

nerie

La norme ASTM C1314 présente la procédure pour le calcul de la résistance en compression
d’un prisme de magonnerie (f,,;), permettant de déterminer la résistance en compression
standard (f! ) de la magonnerie. Selon les exigences de la norme, les prismes doivent étre
construits d’'un minimum de deux unités de hauteur. Des spécimens ont été fabriqués lors
de la construction des deux premiers murs, soit le 19 janvier 2013 et le 29 mars 2013. Une
série de 3 prismes, de deux unités de hauteur, a été fabriquée pour chacun des murs. Le

joint de mortier entre les deux unités couvre la totalité de 1’aire d'un bloc et mesure 10

SValeur tirée d’un essai préliminaire sur une unité servant de cobaye.
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mm d’épaisseur. Apreés leur construction, les prismes ont été laissés a 'air libre jusqu’au
jour des essais. La surface de chargement des blocs, en vue des essais en compression, a été
préparée avec du FlowStone, suivant la norme ASTM C1552. Les essais en compression se
sont déroulés le 22 mars 2013 et le 28 juin 2013. De facon similaire aux unités de béton, la
presse 311.41 MTS du laboratoire de structure de I'Université de Sherbrooke a été utilisée
pour les essais en compression. Selon ’ASTM C1314 on demande & ce que la charge initiale
appliquée soit 50% de la charge de compression maximale (P, ). Par la suite, une charge
de compression avec un taux de chargement uniforme doit étre appliquée de maniére a
ce que la rupture se produise entre 1 et 2 minutes. Pour chacun des essais, une charge
initiale de 225 kN® est appliquée aux spécimens. Chacun des prismes est instrumenté de
deux potentiomeétres de 50 mm de course pour mesurer le déplacement vertical entre les
deux plateaux de chargement de la presse. De cette maniére, le module de Young pour
les prismes (E,,) peut étre calculé. Une cellule de charge de 1500 kN est utilisée pour les

essais. La figure 4.9 montre la presse utilisée et la disposition des potentiométres.

Figure 4.9 Prismes testés au laboratoire (a) presse utilisée (b) disposition des
potentiomeétres

La résistance en compression d’un prisme se calcule en divisant la charge maximale en
compression appliquée a l'aire nette du prisme. La norme ASTM C1314 demande d’ar-
rondir le résultat au 0.1 MPa. La résistance en compression du prisme doit ensuite étre
multipliée par un facteur de correction afin de tenir compte de I’élancement du prisme. Les
facteurs de correction (h,/t,) sont donnés au tableau 4.4. Les spécimens ont une hauteur

totale de £390 mm et une épaisseur de 190 mm. Pour un rapport h,/t, de 2, le facteur

6Valeur tirée d’un essai préliminaire sur un prisme servant de cobaye.
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de correction correspond a 1. Le mode de rupture des prismes sera également identifié, tel
que spécifié par la norme ASTM C1314 (figure 4.10).

Tableau 4.4 facteurs de correction en fonction du rapport hy,/t, [ASTM, 2010a]
I/t 13 15 20 25 30 40 50
Facteur de correction 0.75 0.86 1.0 1.04 1.07 1.15 1.22

1) Conical 2) Cone & 3) Cone &
Break Shear Split

/[
Side B A

Side A (End) A B A B A B
(Front)

4) Tension 5) Semi-Conical 6) Shear 7) Face Shell
Break Break Break Separation

W |
A 1

A B A B A B A B

Figure 4.10  Modes de rupture possibles d’un prisme de magonnerie [ASTM,
20104

4.2.4 Essais en compression excentrique sur prismes de maconne-
rie

Les essais de caractérisation de ’ASTM C952 proposent deux méthodes afin de calculer
I’adhérence du mortier & la maconnerie dont une s’applique spécifiquement aux unités
de magonnerie en béton. L’essai en compression excentrique nécessite la construction d’un
montage particulier dont les détails de construction sont donnés dans la norme. Le montage
expérimental est montré aux figures 4.11a et 4.11b. [’adhérence du mortier se calcule selon

l'aire brute ou l'aire nette de la section (f, ou f,).

L’essai s’effectue en appliquant une charge en compression excentrique sur un prisme de
deux unités de hauteur. Le taux de chargement appliqué doit étre de 2.7 kN /min ou un
taux de chargement suffisant pour causer une rupture du joint de mortier a l'intérieur
d’une a deux minutes. Une série de 3 prismes de magonnerie a été confectionnée pour
chacun des deux premiers murs en suivant attentivement la procédure dictée par 'ASTM

(C952. Le joint de mortier liant les deux unités de magonnerie fait 10 mm d’épaisseur et est
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()

Figure 4.11 Montage expérimental pour l'essai d’adhérence ou compression
excentrique (a) vue de coté du montage (b) vue de face du montage (c) endroit
de 'application du joint de mortier

uniquement présent sur les deux semelles d’un bloc (fig 4.11¢). Aprés leur construction,
les prismes ont été laissés a l'air libre jusqu’au jour de l'essai afin d’obtenir des valeurs
représentatives de la résistance du mortier des murs. Les essais ont été effectués le jour
de l'essai dynamique a l'aide de la presse 315.01 MTS du laboratoire de structure de
I’Université de Sherbrooke. Une cellule de charge de 500 kN a été utilisée. Le calcul de
I’adhérence en flexion du mortier pour un prisme sans coulis a l'intérieur des cellules se

calcule a 'aide des équations 4.2 et 4.1.

fg= ($PC/IQ) - (P/Ag) (4.1)

fo = (xPc/1,) — (P/A,) (4.2)

fy = Adhérence du mortier par rapport a l'aire brute (N/m?)
fn = Adhérence du mortier par rapport a l’aire nette (N/m?)
x = Longueur du bras de levier (m)

P = Charge appliquée (N)

¢ = Distance de la face du spécimen a ’axe neutre (m)

I, = Moment d’inertie de la section brute (m?)
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I, = Moment d’inertie de la section nette (m?)

b = Longueur d’une unité (m)

t = Dimension minimale d’une des parois d’'une unité (m)
A, = Aire brute de la section (m?)

A,, = Aire nette de la section (m?) 7

4.3 Essais dynamiques sur table sismique

4.3.1 Balayage fréquentiel

Tel que présenté a la section 3.7, une premiére estimation des fréquences naturelles de vi-
bration du cadre périphérique a été effectuée a I'aide du logiciel SAP2000. Les fréquences
naturelles de vibration obtenues sont données a la section 3.7, au tableau 3.16. Le modele
numérique utilisé comporte des assemblages de pied de poteaux parfaitement rigides et
a un taux d’amortissement de 0.2%. Le dimensionnement du cadre d’acier a été effectué
de maniére a obtenir des déplacements relatifs maximums en-téte de 'ordre de 10 mm.
Tel que discuté a la section 3.7, les déplacements maximums obtenus a l'aide des analyses
temporelles sont trés variables, allant de 7.8 mm a 13.5 mm. Une meilleure approxima-
tion peut étre obtenue si 'on connait les propriétés modales exactes dans la direction de
chargement. Ceci permettra de sélectionner 'accélérogramme qui représentera le mieux
le déplacement voulu. Les essais par balayage fréquentiel permettent d’identifier avec une
trés grande précision les fréquences propres d’une structure et d’obtenir une valeur d’amor-
tissement de qualité. Cette méthode s’applique exclusivement a la capacité fréquentielle
des actionneurs fournissant I'excitation du balayage. La fréquence naturelle du mode de
vibration qui nous intéresse en vue des essais dynamiques, soit le 2° mode de vibration du
cadre correspondant & un mode flexionnel hors-plan, se situe aux environs de 12 Hz. Le
vérin MTS de la table sismique atteint ses limites a une valeur d’environ 40 Hz, ce qui est
amplement supérieur a la valeur estimée de 12 Hz. Au total, 4 accélérométres triaxiaux
Kinemetrics FBA ES-T/ES-U ont été installés sur le montage, soit trois au sommet de la
poutre (Acc. 1956, Acc. 1957, Acc. 1958) et un directement sur la table sismique (figure
4.12). Le lecteur peut se référer a la section 4.4 en ce qui concerne le positionnement des
instruments sur le montage expérimental. Les accéléromeétres aux deux extrémités de la
poutre ont été installés dans le but de détecter un éventuel mode de torsion, se situant lui

aussi aux alentours de 12 Hz (3° mode de vibration selon les analyses SAP2000).

Principe théorique des essais

TA, = 2bt (m?).
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o

(b)
Figure 4.12  Accélérométres utilisés pour I'essai de balayage fréquentiel (a) ac-

célérometres au sommet du cadre d’acier (Kinemetrics FBA ES-T) (b) accélé-
romeétre sur la table sismique (Kinemetrics FBA ES-U)

Les essais par balayage fréquentiel consistent a appliquer & la structure une excitation
harmonique d’une amplitude connue et a une fréquence donnée, et a mesurer la réponse
de la structure. L’essai consiste a balayer une plage de fréquence a un pas de fréquence
donné, de maniére a obtenir une analyse fiable des modes propres de la structure. Un pas
de fréquence raffiné doit étre sélectionné au voisinage des fréquences propres afin d’évi-
ter de manquer le pic de réponse. Un pas de fréquence plus large peut étre utilisé en
s’éloignant du mode. La table sismique a été utilisée pour 'application d’accélérations
harmoniques a la base générant des forces d’inertie harmoniques. Ainsi, les accélérations
résultantes peuvent étre mesurées au sommet du cadre. Comme ces essais sont prélimi-
naires, une seule plage de fréquences aux alentours du 2° et 3° mode de vibration du cadre
périphérique a été balayée, soit de 9 Hz a 13 Hz. A chaque pas de fréquence, les amplitudes
et les phases des signaux harmoniques d’excitation et de réponse obtenus permettent de
batir des courbes de réponse en fréquences (FRF) de la structure. Une premiére courbe
donne le facteur d’amplification dynamique de la structure en fonction de la fréquence
d’excitation (FRF en amplitude normalisée par le rapport de "amplitude de réponse sur
I'amplitude d’excitation). Une seconde courbe donne le déphasage entre le signal de ré-
ponse et 'excitation en fonction de la fréquence d’excitation (FRF en phase). Seules les
réponses permanentes établies de la structure sont mesurées. Une fois les courbes de ré-
ponse en fréquence obtenues, 'identification des propriétés modales se fait par la méthode
de l'acuité en résonance. La fréquence propre f correspond & la fréquence du pic de ré-

ponse en amplitude normalisée Rg .4, €t a la fréquence pour laquelle les réponses de la




116 CHAPITRE 4. PROGRAMME EXPERIMENTAL

structure et I'excitation appliquée sont en quadrature de phase, soit pour un déphasage de
490 degrés. Le taux d’amortissement pour chaque mode, £, s’obtient a partir de ’équation
4.3 |Paultre, 2005] :

_ fa_fb
€= (4.3)

ou f est la fréquence propre de la structure correspondant a R e, €t f. et f, sont les
deux fréquences encadrant le pic de résonance correspondant & un facteur d’amplification
dynamique égal & Ry e/ V2. L’équation 4.3 montre 'importance d’une bonne estimation
du pic de la FRF en amplitude pour I'obtention d’une valeur d’amortissement précise,
surtout si 'amortissement est faible et que le pic de réponse est trés étroit. La mauvaise
estimation du pic en raison d’'un pas de fréquence trop grand est la principale source

d’erreur au niveau des amortissements modaux selon la méthode du balayage fréquentiel.
Essais et résultats

Uniquement le deuxiéme mode de vibration® du cadre périphérique a pu étre excité et a fait
I'objet d’une identification modale par balayage fréquentiel. Le balayage fréquentiel a été
effectué manuellement plutdot que par incréments automatiques du controleur de la table
sismique afin de s’assurer qu’a chaque pas de fréquence, les algorithmes de contréle de la
table sismique se soient stabilisés. En procédant ainsi, I’excitation harmonique fournie et
la réponse permanente de la structure sont stables au moment de I'acquisition du signal.
A chaque pas de fréquence, un enregistrement a une fréquence de 200 Hz, d’une durée
de 3 secondes, a été capté par les 4 accéléromeétres installés sur le montage. Le protocole
détaillé du balayage fréquentiel du mode a I’étude est présenté au tableau 4.5, indiquant la
plage de fréquence balayée et les pas de fréquence utilisés Ay. L’amplitude des excitations

harmoniques Ug a été préétablie a 15 mg.

Les courbes de réponse en fréquence sont construites en extrayant les amplitudes maxi-
males et les phases des signaux enregistrés pour chacun des pas de fréquence. A Daide
du logiciel MATLAB et des fonctions préprogrammées de la boite d’outils Ezyfit, la mé-
thode curvefitting est utilisée afin d’idéaliser les excitations générées par la table sismique
en fonctions sinusoidales de la forme générique g(t) = ag + a1sin(2w ft + ¢). Ainsi, une
fonction g(t) a été recherchée pour chaque signal d’accélération enregistré. Les paramétres

de la fonction sinusoidale sont calculés par le logiciel, et ay, f et ¢ servent a tracer les

8Mode de translation hors-plan du cadre (voir figure 3.19). Le chargement sismique lors des essais
expérimentaux sera dans la direction hors-plan. Uniquement ce mode nous intéresse pour ce projet de
recherche. L’excitation lors de 'essai du balayge fréquentiel était dans la direction hors-plan.
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Tableau 4.5 Balayage fréquentiel des modes a I’étude

Fréquence Ay ﬁg
Hz Hz g
9.00 - 11.00  0.10 0.015
11.00 - 11.05 0.05 0.015
11.05 - 11.30 0.01 0.015
11.30 - 11.50 0.05 0.015
11.50 - 12.00 0.10 0.015
12.00 - 13.00 1.00 0.015

fonctions de réponse en fréquence [Gauron, 2010]. Ce procédé d’analyse de données fournit
d’excellentes informations concernant les signaux de réponse de la structure. Ce procédé
est en revanche plus difficile & appliquer a I’accélérométre situé sur la table sismique, me-
surant 'excitation réellement soumise a la structure. En effet, des distorsions de la FRF
de la table sismique ont pour effet de modifier le signal (voir section 4.1.1) d’excitation
obtenu par rapport a la commande envoyée. Malgré plusieurs algorithmes de correction
présents dans le controleur de la table sismique, qui améliorent grandement le signal de
sortie, une partie de ces perturbations persiste. Ces perturbations sont davantage notables
aux alentours de la fréquence propre de la structure installée (figure 4.23). Selon cette
figure, il est possible d’observer une réponse beaucoup plus importante (pic) lorsque la

fréquence d’excitation de la table est égale a la fréquence naturelle du spécimen.

16

—

14

—Réponse mesurée
---Commande envoyée

6 . 1 . 1 . 1 . . 1 . . 1 .
9 9.5 10 10.5 11 11.5 12 12.5 13
Fréquence (Hz)

Figure 4.13  Perturbations du signal

Pour des essais par balayage fréquentiel, ces perturbations se traduisent essentiellement par

la présence d’harmoniques de plus hautes fréquences qui s’ajoutent au signal fondamental




118 CHAPITRE 4. PROGRAMME EXPERIMENTAL

commandé, ainsi que par une amplitude d’excitation variable selon la fréquence malgré
une commande constante. Le traitement du signal d’excitation avant analyse (tunning) est
donc trés important afin d’obtenir une FRF précise. De plus, il est important de normaliser
les amplitudes de la réponse de la structure par rapport a 'amplitude réelle de ’excitation.
Sans aucun traitement, le signal de commande enregistré n’est pas utilisable pour une
analyse par curvefitting [Gauron, 2010]. A chaque pas de fréquence, le signal d’excitation
mesuré a été filtré numériquement pour n’extraire que la composante fondamentale, la
seule responsable de la réponse parfaitement harmonique de la structure a cette fréquence.
La figure 4.14 présente les courbes FRF en amplitude et en phase de la structure a partir
desquelles la fréquence naturelle et I’amortissement ont été trouvés. Tel que mentionné
précédemment, la fréquence propre correspond a un déphasage de +90 degrés ou —90
degrés et 'amortissement est trouvé a partir de la méthode d’acuité en résonance. Selon
la figure 4.14b, la fréquence naturelle de vibration du mode excité est évaluée a 11.16 Hz.
De petits écarts sont notés entre les valeurs R ,q, pour chacun des accélérometres, mais
apreés analyse, les trois instruments convergent pour un taux d’amortissement égal a 0.27%
(figure 4.14a).
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Figure 4.14 FRF expérimentale du deuxiéme mode pour le cadre d’acier
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4.3.2 Calibration du modéle numérique et choix de I'accéléro-

gramme a appliquer aux spécimens expérimentaux

Tel que discuté précédemment, ’essai par balayage fréquentiel présenté a la section 4.3.1
a permis d’identifier les propriétés du 2° mode du cadre périphérique, soit la fréquence
naturelle de vibration (f) et le taux d’amortissement (£). Une calibration du modéle
numérique initial, présenté a la section 3.7, a été effectuée afin de prédire avec exactitude
les déplacements relatifs maximums hors-plan du cadre d’acier pour un accélérogramme
donné. Le taux d’amortissement initial supposé pour le 2° mode, soit de 0.2%, a été
modifié pour la valeur expérimentale de 0.27% afin que le modéle numeérique ait les mémes
propriétés dynamiques que le cadre installé sur la table sismique. De plus, des ajustements
ont été apportés au modéle afin d’obtenir une fréquence naturelle de vibration de 11.16
Hz pour le deuxiéme mode du cadre d’acier. Les mémes accélérogrammes utilisés lors de
la modélisation avec ETABS ont été appliqués au modéle numérique calibré. Par contre,
ceux-ci ont été mis a ’échelle pour une plage de période de 0.05 a 0.20 s et selon le spectre
de dimensionnement de La Malbaie. La moyenne et I'écart-type des rapports S A;qrg/S Asim
pour chacun des accélérogrammes sont montrés au tableau 4.6. Les déplacements relatifs
maximums hors-plan obtenus par une analyse temporelle aprés calibration du modele

numérique sont montrés au tableau 4.7.

Tableau 4.6  Accélérogrammes sélectionnés pour La Malbaie

Rapport SAtarg/SAsim

Accélérogramme
Ecart—type Moyenne

east7c1-9 0.1070 0.9949
east7cl-10 0.1349 1.1229
east7cl-12 0.1569 1.0761
east7cl-23 0.1170 0.9388
east7c1-28 0.2243 1.7167
east7cl-43 0.1699 0.9892
east7cl-44 0.1274 1.0256

En réalité, les 7 accélérogrammes choisis au tout départ sont tous compatibles avec le
spectre de dimensionnement UHS de La Malbaie et donnent des valeurs de déplacements
relatifs maximums hors-plan de I'ordre de grandeur voulu, soit de 9.1 mm a 16.7 mm. Par
contre, un seul accélérogramme doit étre sélectionné en vue des essais dynamiques sur table
sismique. Trois enregistrements donnent des résultats trés prés du 10 mm ciblé au tout
départ, soit les enregistrements east7c1-9, east7c1-10 et east7c1-28. Par contre, I'enregis-

trement east7c1-9 se démarque des autres par son faible écart-type et par sa moyenne preés
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Tableau 4.7 Déplacements relatifs maximums pour le cadre expérimental

Déplacements relatifs

Accélérogramme .
maximums (mm)

east7cl-9 10.7
east7cl-10 9.1
east7cl-12 8.6
east7cl-23 16.7
east7c1-28 10.8
east7cl-43 13.3
east7cl-44 16.0

de T'unité du rapport SA;u.g/SAsim. Ainsi, pour ces raisons, l'accélérogramme east7c1-9
a été sélectionné. La figure 4.15 montre 'accélération en fonction du temps pour ’enregis-

trement east7c1-9. L’accélération maximale au sol correspond a 1.08 g.
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Figure 4.15  Accélération en fonction du temps - east7c1-9

4.3.3 Procédure pour les essais dynamiques

Les essais ont été réalisés a partir de 'accélérogramme défini a la section précédente.
L’accélérogramme east7c1-9 fut appliqué successivement a différentes intensités allant de
5% a 100% de son intensité maximale. Le tableau présente les essais réalisés sur les trois
murs. Les acronymes présentés au tableau 4.8 seront utilisés dans les sections suivantes

dans le but de simplifier I’appellation de chaque essai.
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Tableau 4.8 Présentation des essais réalisés pour chacun des murs

Mur 1 Mur 2 Mur 3

Essai Accronyme Intensité 1 WAMW Accronyme Intensité i HUAMVP Accronyme Intensité i ﬂﬁmw
1 MAL1-0.05 5% 0.054 MAL1-0.05 5% 0.054 MAL1-0.05 5% 0.054
2 MAL2-0.75 *  7.5% 0.081 MAL2-0.75 7.5% 0.081 MAL2-0.10 10% 0.108
3 MAL3-0.75 7.5% 0.081 MAL3-0.10 10% 0.108 MAL3-0.125 12.5% 0.135
4 MAL4-0.10 10% 0.108 MAL4-0.125 12.5% 0.135 MAL4-0.15 15% 0.162
5 MALS5-0.125  12.5% 0.135 MAL5-0.15 15% 0.162 MAL5-0.175  17.5% 0.189
6 MALG6-0.15 15% 0.162 MALG6-0.20 20% 0.216 MALG6-0.20 20% 0.216
7 MAL7-0.175  17.5% 0.189 MAL7-0.30 30% 0.324
8 MALS-0.20 20% 0.216 MALS8-0.40 40% 0.432
9 MAL9-0.25 25% 0.270 MAL9-0.50 50% 0.540
10 MAL10-0.30 30% 0.324 MAL10-0.60 60% 0.648
11 MAL11-0.35 35% 0.378 MAL11-0.70 70% 0.756
12 MAL12-0.40 40% 0.432
13 MAL13-045 45% 0.486
14 MAL14-0.50 50% 0.540
15 MAL15-0.60 60% 0.648
16 MAL16-0.70  70% 0.756
17 MAL17-0.80 80% 0.863
18 MAL18-0.90 90% 0.971

¥ Pourcentage par rapport a l'intensité maximale de 'accélérogramme east7c¢1-9 mis a 1'échelle pour La Malbaie
* Erreur de manipulation
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4.4 Instrumentation et systemes d’acquisition

4.4.1 Premier et deuxiéme mur

Les deux premiers murs du programme expérimental sont munis d’un systéme de retenue

latérale et ont été instrumentés de maniére a obtenir les valeurs suivantes (fig. 4.16) :

- Accélérations et déplacements en téte du cadre périphérique dans la direction de

I’excitation uniquement.

- Profils d’accélérations et de déplacements du mur selon la hauteur dans la direction

de I'excitation uniquement.
- Accélérations et déplacements de la table sismique dans la direction de ’excitation.
- Efforts et déformations générés au systéeme de retenue latérale.

- Déplacements des plaques d’ancrage (glissement et soulévement).

gy

)

o

Figure 4.16 Instrumentation des spécimens expérimentaux (a) premier mur (b)
deuxiéme mur

Capteurs d’accélération

Pour les deux premiers murs, le montage expérimental est équipé d'un total de 4 ac-

céléromeétres triaxiaux Kinemetrics EpiSensor ES-T/ES-U utilisés pour la mesure des
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accélérations en téte du cadre d’acier périphérique et a la base la table sismique (figure
4.12). Le capteur installé a la base du montage constitue une vérification des données four-
nies par 'accéléromeétre intégré a la table sismique. En plus des 4 accélérométres triaxiaux
Kinemetrics EpiSensor ES-T/ES-U, trois autres accélérométres piézométriques PCB sont
fixés au mur de macgonnerie dans le but d’obtenir le profil d’accélération en fonction de la
hauteur. Un 4¢ accélérométre PCB est installé directement sur la table sismique. Tel que
montré a la figure 4.17, 'ensemble des accélérometres PCB sont protégés a l'aide d'un
boitier d’aluminium dans le but d’éviter un bris causé par le détachement de blocs ou par
la rupture compléte du mur. De plus, les accélérométres PCB sont positionnés sur des

isolateurs afin d’éliminer toute interférence avec les boitiers d’aluminium.

Figure 4.17  Accélérometre PCB et boitier de protection (a) accéléromeétre PCB
fixé au mur de magonnerie (b) boitier de protection fait a partir d’aluminium
(c) accélérométre PCB installé sur la table sismique

Capteurs de déplacement et jauges de déformation

Les déplacements du cadre d’acier, du mur et de la table sismique sont mesurés a 'aide
de paires de potentiomeétres a cable Celesco PTX 101 0-50 mm et 0-127 mm. Pour de
faibles déplacements, les valeurs seront captées par les potentiométres 0-50 mm et pour de
grands déplacements, les valeurs seront captées par les potentiométres 0-127 mm. Ainsi,
les erreurs de mesure seront minimisées. Tous les potentiométres sont reliés au montage
expérimental par un fil de cuivre fin servant de fusible de force. L’ajout de ces disposi-
tifs évite 'endommagement des instruments en cas de déplacements excessifs ou d’une
rupture des spécimens expérimentaux. Une paire de potentiomeétres est installée au som-

met du cadre d’acier, au centre de la poutre. Quatre autres paires de potentiomeétres sont
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installées directement au mur de magonnerie. La figure 4.18 montre la configuration des

potentiométres et des attaches.

()

Figure 4.18 Potentiomeétres et systéme d’attache au mur (a) paire de potentio-
meétres 0-50 mm et 0-127 mm (b) systéme d’attache au mur (c) systéme d’attache
a la poutre

Le déplacement généré a la base est également mesuré par une paire de potentiomeétres 0-
50 mm et 0-127 mm. Ceux-ci permettent de vérifier I'exactitude des déplacements fournis
par le LDVT intégré a la table sismique et de connaitre les déplacements relatifs de tout
le montage. Quatre LVDT (£12.5 mm et £2.5 mm) ont été installés aux abords des
plaques d’appui des colonnes afin de mesurer le glissement ou le soulévement de celles-ci
par rapport a la surface de la table sismique lors des essais . Tel que montré aux figures
4.19 et 4.20, chacun des LVDT est protégé par un boitier d’aluminium ou d’acier. Des
jauges de déformation pour 'acier ont été installées sur les différents systémes de retenue

latérale utilisés (figure 4.21).
Systémes d’acquisition

L’enregistrement des données provenant des potentiomeétres, des LVDT, des jauges de dé-
formation et des accélérométres triaxiaux Kinemetrics EpiSensor EST/ES-U est effectué a
partir de 'acquisiteur National Instrument. L’incompatibilité des accélérométres piézomé-
triques PCB avec ce systéme d’acquisition a forcé 'utilisation d’un deuxiéme acquisiteur,
soit le TEAC LX10. Ainsi, les données provenant des deux acquisiteurs devront étre syn-
chronisées manuellement puisque les signaux de ceux-ci seront déphasés. Les données ont
été échantillonnées a une fréquence de 200 Hz avec 'acquisiteur National Instrument et a

600 Hz avec I'acquisiteur TEAC LX10. Chacun des systémes d’acquisition est branché a
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Figure 4.19 LVDT utilisés pour la vérification du glissement des plaques d’ap-
puis (a) vue d’ensemble (b) vue rapprochée

Figure 4.20 LVDT utilisés pour la vérification du soulévement des plaques d’ap-
puis (a) vue d’ensemble (b) vue rapprochée
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Figure 4.21 Jauges de déformation (a) jauge sur une corniére du premier mur
(L178x102x9.5) (b) jauge sur une corniére du deuxiéme mur (L102x102x9.5)

un ordinateur portable muni des utilitaires NI Labview 8.6 et LX-Nauvi, servant & controler
I’acquisition des données. Tout le traitement des données a par la suite été effectué avec le
logiciel MATLAB. La figure 4.22 montre les deux systémes d’acquisition et les ordinateurs

utilisés.

Figure 4.22  Systémes d’acquisition et ordinateurs utilisés
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4.4.2 Troisieme mur

Pour les essais sur le 3¢ spécimen, tous les capteurs susceptibles d’étre endommagés par un
effondrement du mur ont été éliminés. De plus, puisque le mur est totalement indépendant
du cadre d’acier, tous les capteurs reliés au cadre ont également été ignorés. Les capteurs

activés pour les essais sont les suivants (fig. 4.23) :
- 1 Accéléromeétre situé a la base de la table sismique (Kinemetrics FBA ES-U)
- 1 Paire de potentiomeétres installée sous la table sismique
- 4 LVDT installés aux abords des plaques d’ancrages

Les instruments installés permettront de connaitre ’accélération et le déplacement de la
table sismique lors des essais. De plus, les LDVT permettront de détecter tout glissement
entre la table sismique et les plaques d’ancrage. Uniquement le systéeme d’acquisition Na-
tional Instrument est utilisé. Les données sont échantillonnées a 200 Hz. Il est important de
rappeler que I'instrumentation du 3¢ mur est différente puisque celui-ci n’a aucun systéme

de retenue latérale a son sommet.
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4.5 Plan d’'instrumentation utilisé

La localisation des instruments pour les trois spécimens expérimentaux est donnée aux
figures 4.24, 4.25 et 4.26. Les tableaux 4.9, 4.10, 4.11 et 4.12 présentent de I'information

sur les instruments utilisés pour 'acquisition des données.

Tableau 4.9 Informations par rapport aux accélérometres installés sur le mon-

tage expérimental

No. Marque Modéle Gamme Instrument Direction

1 Kinemetrics EpiSensor ES-T +4g 1956 XY
2 Kinemetrics EpiSensor ES-T +4g 1957 XY
3 Kinemetrics EpiSensor ES-T +4g 1958 XY
4 Kinemetrics EpiSensor ES-U +4g 977 X

5  PCB Piezotronics! 356A17 +10g 37885 XY
6  PCB Piezotronics! 356A17 +10g 38908 XY
7  PCB Piezotronics! 356A17 +10g 39845 X, Y
8  PCB Piezotronics! 356A17 +10g 39848 XY

1 Installé sur un isolateur PBC Piezotronics de modéle 080A145

Tableau 4.10 Informations par rapport aux potentiomeétres installés sur le mon-

tage expérimental

Tableau 4.11 Informations par rapport aux LVDT installés sur le montage

No. Marque Modéle Course Instrument Direction
9 Celesco PTX101 50 mm 3007A X
10 Celesco PTX101 50 mm 3008A X
11 Celesco PTX101 50 mm 3009A X
12 Celesco PTX101 50 mm 3010A X
13 Celesco PTX101 127 mm 3142C X
14 Celesco PTX101 127 mm 3143C X
15 Celesco PTX101 127 mm 5107B X
16 Celesco PTX101 127 mm 2360C X
29 Celesco! PTX101 50 mm 3015A X
30  Celesco! PTX101 125 mm 5106B X

I Installé sous la table sismique, non montré sur les plans d’instrumentation

expérimental
No. Marque Modéle Course Instrument Direction
17 InterTechnonology Trans-Trek 351  £2.5 mm 2521 X
18  InterTechnonology Trans-Trek 351  4+2.5 mm 2522 X
19  InterTechnonology Trans-Trek 243 +12.5 mm 4736 Z
20 InterTechnonology Trans-Trek 243 +12.5 mm 4737 Z
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Tableau 4.12 Informations par rapport aux jauges de déformation installées
sur le montage expérimental

No. Marque Modéle Longueur Résistance
21 Vishay - MM C2A-06-250LW-120  6.35 mm 120 ©
22 Vishay - MM C2A-06-250LW-120  6.35 mm 120 Q
23 Vishay - MM C2A-06-250LW-120  6.35 mm 120 ©
24 Vishay - MM C2A-06-250LW-120  6.35 mm 120 ©
25 Vishay - MM C2A-06-250LW-120  6.35 mm 120 ©

26 Vishay - MM  C2A-06-250LW-120  6.35 mm 120
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CHAPITRE 5
RESULTATS EXPERIMENTAUX

5.1 Caractérisation des matériaux

5.1.1 Essais en compression sur cubes de mortier

Les tableaux 5.1 et 5.2 présentent les résultats des essais en compression réalisés sur les

cubes de mortier confectionnés lors de la construction des murs 1 et 2.

Tableau 5.1 Résultats des essais en compression sur les cubes de mortier
Mur 1 Mur 2

Spécimen Age Praz fm Afmi Age Pnas fm Afmi
() (kN) (MPa) (%) () (kN) (MPa) (%)

1-1 21 23.58 9.4 - 21 2424 9.7 -
1-2 28 2447 9.8 4.3 28  25.58 10.2 5.2
1-3 60  26.25 10.5 7.1 81  29.14 11.7 14.7
2-1 21 17.79 7.1 - 21 20.46 8.2 -
2-2 28  20.02 8.0 12.7 28 22.02 8.8 7.3
2-3 60  21.80 8.7 8.8 81 2691 10.8 22.7
3-1 21 2291 9.2 - 21 23.58 9.4 -
3-2 28  23.80 9.5 3.3 28  24.69 9.9 5.3
3-3 60  27.58 11.0 15.8 81 2891 11.6 17.2
S-1 21 22.46 9.0 - 21 23.35 9.3 -
S-2 28 23.35 9.3 3.3 28 2424 9.7 4.3
S-3 62 25.8 10.3 10.7 88 28.25 11.3 16.5

¥ Qain de résistance en compression pour une période donnée (%).

Tableau 5.2 Résistances en compression moyennes et coeflicients de variation
Mur 1 Mur 2

Age Moyenne COV Afm:t Age Moyenne COV Afm*
) MPa) (%) (%) G) MPa) (%) (%)

21 8.7 12.2 - 21 9.2 7.2 -
28 9.2 8.7 5.7 28 9.7 6.2 5.4
60+ 10.1 9.8 9.7 80+ 114 3.6 17.5

*+ Gain de résistance en compression pour une période donnée (%).

Tel que discuté au chapitre 4, des essais ont été réalisés a 21 et 28 jours. Les autres essais

ont été réalisés le jour des essais dynamiques sur les murs! et lors des essais de caractéri-

1Jour 60 pour le premier mur et jour 81 pour le deuxiéme mur.
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sation? sur les prismes de maconnerie. Aprés le 28¢ jour de miirissement, la résistance en
compression moyenne des cubes de mortier est de 9.2 MPa pour les spécimens du premier
mur et de 9.7 MPa pour les spécimens du deuxiéme mur. Celles-ci sont supérieures a la
résistance en compression minimale de 5.17 MPa exigée par ’ASTM C270 pour un type de
mortier N. Les coefficients de variation (COV) associés sont de 8.7% et 6.2%. Le coefficient
de variation obtenu a 28 jours pour les spécimens du premier mur dépasse légérement 1’exi-
gence de 'ASTM C109 correspondant a 7.5%. Les écarts de résistance observés peuvent
étre attribués a la variation de la quantité d’eau ajoutée aux sacs prémélangés lors de la
préparation de chaque gachée. Selon les instructions du fournisseur, on demande d’ajou-
ter bLL par sacs de mortier. Par contre, afin de représenter les méthodes de construction
québécoises, l'eau a été ajoutée approximativement par le macon de maniére & obtenir

l'ouvrabilité voulue.

Un autre paramétre & considérer est le gain de résistance des cubes de mortier pour
une période donnée. Pour les spécimens du premier mur, I’augmentation de résistance en
compression moyenne entre le 28° jour et le 60¢ jour correspond & 9.7%. Pour les spécimens
du deuxiéme mur, une augmentation de 17.5% est observée entre la résistance en com-
pression moyenne & 28 jours et celle a plus de 80 jours. Selon la littérature, on estime que
la résistance d’un ciment de béton a 56 et 90 jours est environ de 10% a 15% plus élevée
que la résistance a 28 jours |[Kosmatka et al., 2011|. Ainsi, des similitudes avec le béton
sont apparentes. De plus, a partir des résultats obtenus, on peut conclure que le temps
d’attente avant ’échantillonage a une influence sur la résistance en compression des cubes.
Lors de la construction des deux murs, la deuxiéme série d’échantillons a été prélevée a
50 et & 70 minutes aprés la préparation de la premiére gachée. A partir du tableau 5.1, on
peut voir que les résistances obtenues pour la deuxiéme série sont inférieures a celles des
autres séries. Le méme phénomeéne est observé pour la 4° série du premier mur, pour des
échantillons prélevés aprés 50 minutes du gachage. Il est spécifié dans la littérature que la
résistance d’un mortier peut diminuer jusqu’a 35% dans un délai de 2h30 entre le mélange
et la pose du mortier [Bothara et al., 2010]. Au niveau de l'influence du mirissement a
cure humide, on peut comparer les résultats obtenus a un autre projet du CRCP réa-
lisé par Julie Therrien-Truchon. La résistance en compression moyenne obtenue aprés 28
jours de mirissement dans une chambre humide est de 17.69 MPa, ce qui équivaut & une

augmentation de la résistance en compression d’environ 85% [Therrien-Truchon, 2011].

2Jour 62 pour le premier mur et jour 88 pour le deuxiéme mur.
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5.1.2 Essais en compression sur unités de maconnerie

Les unités de magonnerie utilisées pour la construction des murs ont un poids moyen de
18.15 kg et mesurent 390 mm de longueur, 190 mm de largeur et 190 mm de hauteur.
Des variations de l'ordre de 0.5% a 1% sont observées d’une unité a l'autre au niveau
des dimensions. La masse volumique moyenne est de 2615 kg/m3. Les résultats des essais
en compression réalisés sur les unités de magonnerie sont présentés au tableau 5.1 et a
la figure 5.1. La résistance en compression et le module de Young ont été calculés par
rapport a l'aire brute et a 'aire nette des unités, tel que demandé par '’ASTM C140.
La résistance en compression moyenne par rapport a l’aire nette des unités est de 26.7
MPa et est supérieure a I'exigence minimale de 4.14 MPa prescrit par 'ASTM C129. De
plus, la résistance en compression moyenne calculée par rapport a l'aire brute des unités
est de 13.7 MPa, soit légérement inférieure a la valeur donnée dans les spécifications du
fournisseur. Le coefficient de poisson moyen obtenu est d’environ 0.18, soit trés preés de la

valeur pour un élément en béton.

Tableau 5.3 Reésultats des essais en compression sur unités de magonnerie

f m,unité Em,'u.nité

- Praz  Ag An A, An
Spécimen 1\ (\MPa) (MPa)  (MPa) (MPa)

UcCl1 977 13.2 25.7 7245 3715

uc2 1052 14.2 27.7 8669 4446

ucCs3 1010 13.6 26.6 8563 4391
Moyenne 1014 13.7 26.7 8159 4184
COV (%) 3.7 3.7 3.7 9.7 9.7

30

o :38% Aire nette

e L

DO
o
T

Contrainte (MPa)
— —
o ot

5t \ Aire brute
0 L L L | L L L I L L L I L L L
0.000 0.001 0.002 0.003 0.004

Déformation

Figure 5.1  Courbe contrainte-déformation pour les unités testées en compres-
sion selon 'aire brute et I'aire nette des spécimens
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Le module de Young a été calculé a partir des données enregistrées par la cellule de force de
la presse et par les jauges de déformation verticales. Tel que spécifié dans PTASTM E111, le
module de Young doit correspondre a la pente de la courbe contrainte-déformation aprés
le préchargement initial qui équivaut a 450 kN. Les valeurs moyennes obtenues sont de
8159 MPa et de 4184 MPa par rapport a 'aire nette et a ’aire brute respectivement. L’aire
brute utilisée pour les calculs correspond & 0.0741 m?, soit une surface de 390 mm x 190
mm. L’aire nette, qui correspond a 0.038 m?, a été calculée a 'aide du logiciel Solid Works
selon les dimensions moyennes des unités. Il est important de rappeler que les valeurs de
module de Young obtenues ne correspondent pas a la valeur F,, utilisée pour la modé-
lisation de I’école typique. Cette valeur tient compte de 'interaction du mortier avec les
unités de maconnerie et s’obtient a l'aide d’essais en compression sur des prismes d’au

moins deux unités de hauteur.

La rupture en compression des unités est fragile avec une fissuration horizontale dans
la partie supérieure et une fissuration verticale aux extrémités. La figure 5.2 illustre le

mode de rupture typique observé pour les unités de maconnerie.

Figure 5.2 Rupture d’une unité de maconnerie lors d’un essai en compression
(a) vue de la fagade avant du bloc (b) vue de coté du bloc

5.1.3 Essais en compression concentriques sur prismes de macon-

nerie

Les résultats des essais en compression concentriques réalisés sur les prismes sont présentés
au tableau 5.4 et a la figure 5.3. Toutes les valeurs sont calculées par rapport a l'aire nette
des spécimens, tel que spécifié par TASTM C1314. La résistance en compression (f,,,;) a été
calculée en tenant compte du facteur de correction suggéré par la norme ASTM C1314.

Cependant, pour un rapport h,/t, de 2, le facteur de correction n’a aucune influence
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puisqu’il est égal a 1. Le module de Young des spécimens a été calculé a partir de la
pente de la courbe contrainte-déformation aprés le préchargement initial de 225 kN, tel
que spécifié dans PASTM E111. L’aire nette correspond 4 0.038 m?, identique & la valeur
calculée a la section précédente. La résistance en compression moyenne et le module de
Young moyen des prismes sont respectivement de 15.2 MPa et 5427 MPa pour les spécimens

du premier mur et de 17.43 MPa et 5853 MPa pour les spécimens du deuxiéme mur.

Tableau 5.4 Résultats des essais en compression concentriques sur les prismes
de deux unités

Mur 1 Mur 2
Spécimen Age Pras fmt E..: Age Prax fmt Epnt
(G) (kN) (MPa) (MPa) (G) (&kN) (MPa) (MPa)
PC1 62 545.81 14.4 4687 88 660.02 17.4 5923
PC2 62 600.01 15.8 5133 88 653.34 17.2 6602
PC3 62 582.10 15.3 6459 88 673.22 17.7 5034
Moyenne - 575.98 15.2 5427 - 662.19 17.4 5853
cov (%) - 48 48 17.0 : 1.5 1.5 13.4
20
18 |
16 |
o]
A 14
\%12 -
et
=10 ¢ —PC1 - Mur 1
< 8 —PC2 - Mur 1
fo re
—P - Mur
© 4] —PC2 - Mur 2
2 ] —PC3 - Mur 2
O L I ' I L I ' I L I '
0 0.001 0.002 0.003 0.004 0.005 0.006

Déformation

Figure 5.3  Courbes contrainte-déformation pour les prismes en compression

Notons que les modules de Young moyens sont légérement inférieurs a ceux des unités
individuelles, de 'ordre de 25%. De plus, on constate que le module de Young obtenu ex-
périmentalement s’éloigne beaucoup de la valeur utilisée lors de la modélisation d’une école
typique au chapitre 3. On note une différence de 54% entre les deux valeurs. En utilisant
les valeurs expérimentales, la rigidité globale du batiment serait réduite ce qui occasion-
nerait des déplacements relatifs plus importants lors de ’application des accélérogrammes
artificiels. De plus, la résistance moyenne des prismes est inférieure de 43% et 34% a celle
des unités testées, pour les spécimens du premier et deuxiéme mur respectivement. Cette
différence s’explique par la présence d’'un joint de mortier plus faible en compression que

I'unité et aussi par ’élancement du prisme comparativement a l'unité. Les écarts observés
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entre les résistances en compression et les modules de Young peuvent étre expliqués par
les manipulations qui ont dii étre effectuées pour chacun des spécimens afin de les installer
convenablement sur le plateau inférieur de la presse. De plus, il est impossible d’obtenir
des joints parfaitement identiques d’un prisme a ’autre. Finalement, la rupture du prisme
de deux unités de hauteur est trés similaire a celle d’une unité individuelle, soit une rup-
ture des coins avec une fissuration horizontale située dans la partie supérieure du premier
bloc. La figure 5.4 illustre le mode de rupture observé lors des essais. Celui-ci s’apparente
au mode de rupture 7 montré dans ’ASTM C1314.

(b)

Figure 5.4 Rupture d'un prisme de maconnerie lors d’un essai en compression
concentrique (a) vue de la fagade avant du prisme (b) vue de coté du prisme

5.1.4 Essais en compression excentriques sur prismes de macon-

nerie

Les résultats des essais en compression excentriques réalisés sur les prismes de deux unités
sont présentés au tableau 5.5. Les valeurs présentées sont calculées par rapport a l'aire
nette et par rapport a ’aire brute des spécimens, tel que spécifié dans I’ASTM C952. L’aire
brute correspond a 0.0741 m? et I’aire nette correspond & la surface recouverte de mortier,
soit 2bt 3. La résistance a ’adhésion du mortier doit étre calculée en tenant compte du
facteur de correction suggéré par ’ASTM C952. Par contre, pour un rapport h,/t, de 2,

le facteur de correction correspond & 1.

Pour les spécimens associés au premier mur, la résistance a l’adhésion moyenne du mortier
est de 1.58 MPa par rapport a 'aire brute et de 1.56 MPa par rapport a l’aire nette. Pour
les spécimens du deuxiéme mur, la résistance a ’adhésion moyenne du mortier est de 1.72

MPa par rapport a l'aire brute et de 1.71 MPa par rapport a 'aire nette. Ainsi, il y a

3b = 390 mm et t = 31.75 mm, voir chapitre 4.
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Tableau 5.5 Résultats des essais en compression excentriques sur les prismes
de deux unités

Mur 1 Mur 2

Spécimen Age Praz fq fn Age P fq fn
(G) (kN) (MPa) (MPa) (G) (kN) (MPa) (MPa)

PCE1 62 10.9 1.09 1.08 88 20.5 2.06 2.04
PCE2 62 16.1 1.62 1.60 88 19.1 1.91 1.90

PCE3 62 15.3 1.53 1.52 88 15.2 1.52 1.51

Moyenne - 15.7 1.58 1.56 - 17.15 1.72 1.71
COV (%) - 17.9 18.0 17.9 - 16.01 16.25 16.11

une corrélation évidente entre la résistance en compression du mortier et sa résistance a
I’adhérence. Plus la résistance en compression du mortier est élevée, plus la résistance a
I’adhérence est importante. Pour tous les essais, les coefficients de variation sont assez
¢levés, soit de lordre de 18% pour les spécimens du premier mur et de 16% pour les
spécimens du deuxiéme mur. Les écarts s’expliquent par 'inégalité de la répartition du
mortier pour chacun des spécimens et les manipulations qui ont di étre effectuées afin
d’installer chacun des prismes sur la presse. La figure 5.5 illustre la rupture d’un joint de
mortier lors des essais. Pour tous les prismes, c¢’est la surface supérieure du joint en tension
qui céde en premier. Seulement un décollement se produit, sans aucun endommagement

du joint.

(a)

Figure 5.5 Rupture du joint de mortier d'un prisme lors d’un essai en compres-
sion excentrique (a) vue de la fagade avant du prisme(b) vue de coté du prisme
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5.2 Essais dynamiques sur les spécimens expérimen-

taux

5.2.1 Comparaison entre la réponse obtenue et la commande en-

voyée
Premier mur

Tel que discuté au chapitre 4, des erreurs introduites par la table sismique engendrent des
différences entre le signal d’excitation commandé et celui réellement obtenu. Ces erreurs
sont dues en grande partie aux propriétés dynamiques du spécimen et a la qualité de la
calibration effectuée. En effet, la réponse de la table sismique est particuliérement affectée
a proximité des fréquences propres des spécimens expérimentaux. La calibration permet
de modifier la réponse de la table et joue un réle important afin d’obtenir une excitation la
plus preés possible de la commande envoyée. Idéalement, une calibration de la table sismique
doit étre effectuée pour chacun des spécimens ou des essais, si les propriétés dynamiques
sont modifiées. Pour des spécimens fragiles, les propriétés dynamiques varient en fonction
du degré d’endommagement. Les essais réalisés sur les spécimens de mur ont été effectués
successivement pour des intensités variables de 5% a 90% de l'intensité de I’accélérogramme
utilisé. L’endommagement progressait au fur et a mesure que l'on procédait a d’autres
essais. Par contre, il est impensable de procéder & plusieurs calibrations pour des spécimens
fragiles puisque ceux-ci seraient endommagés avant méme d’avoir effectué les essais. La
méthodologie employée consiste a procéder a une calibration a faible intensité afin d’éviter
I’endommagement du spécimen. Cette calibration est effectuée en excitant le spécimen a
I’aide d’un bruit blanc générant une réponse au sommet du cadre d’acier du méme ordre de
grandeur que lors de application de 'accélérogramme east7c1-9 mis a ’échelle a 5% pour
La Malbaie. Par la suite, le mode de contréle itératif OLI* de la table sismique permet de
générer un fichier de commande a partir de la calibration effectuée. Ce fichier de commande
est notamment utilisé afin de générer les autres fichiers pour des intensités plus élevées.
Chaque fichier de commande généré est filtré a I’aide d'un filtre passe-haut de 1.25 Hz afin
d’éviter une dérive de la table sismique lors des essais. Tel que discuté au chapitre 4, la
qualité de la calibration s’évalue & partir de la fonction de réponse en fréquence de la table®.
Pour une calibration parfaite, la FRF est égale a I'unité sur toute la plage de fréquence. La
figure 5.6 présente la FRF obtenue apreés la calibration de la table sismique effectuée le 20

mars 2013, soit tout juste avant les essais dynamiques effectués sur le premier spécimen. A

4Online Iteration.
SFRF, rapport de la réponse mesurée sur la commande envoyée sur la plage de fréquence fonctionnelle.
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partir de cette figure, on remarque des distorsions majeures prés de la fréquence naturelle
du spécimen dans la direction de chargement. La FRF nous permet également d’obtenir
une bonne estimation de la fréquence naturelle du spécimen, soit environ 10.5 Hz. Ainsi,
I’'ajout du mur avec un systéme de retenue latérale composé de huit corniéres 178x102x9.5
réduit légérement la fréquence comparativement au cadre d’acier seul. L’estimation de la
fréquence naturelle du spécimen est a titre indicatif seulement puisqu’une autre méthode
devrait étre utilisée afin de déterminer avec précision les propriétés dynamiques. De plus,
celle-ci est variable en fonction de 'endommagement du mur, donc la valeur estimée est

valide seulement pour le mur a son état initial.

1.2

0 L I . L L I L I L I L I L L L
0 5 10 15 20 25 30 35 40

Fréquence (Hz)

Figure 5.6  Calibration de la table sismique effectuée le 20 mars 2013

Il est possible de comparer la réponse de la table sismique aux commandes envoyées en su-
perposant les contenus fréquentiels obtenus par une transformée de Fourier rapide (TFR,
voir les figures 5.7 et 5.8). Des différences de pics dans les zones éloignées des fréquences
propres des spécimens ont peu d’impact sur la réponse et peuvent étre négligées. Par
contre, des pics relativement différents prés des fréquences de résonance des spécimens
peuvent rendre les excitations incomparables, puisque I'une d’entre elles génére des ré-
ponses structurales beaucoup plus fortes que 'autre. Cependant, ce critére n’est qu’a titre
indicatif puisque des excitations trés semblables en terme de contenu fréquentiel peuvent
parfois générer des réponses trés différentes |[Gauron, 2010]. Tel que montré aux figures 5.7
et 5.8, les signaux d’excitation obtenus sont différents par rapport a la commande envoyée
au controleur, particuliérement pres de la fréquence propre du spécimen dans la direction
de chargement. Les contenus fréquentiels présentés correspondent aux commandes et ré-
ponses de la table sismiques pour les essais MAL1-0.05 et MAL18-0.90. A Iexception du
pic a la fréquence naturelle du spécimen, des différences minimes sont observées entre la

commande et la réponse de la table pour I'essai a 5%. Par contre, les contenus fréquen-
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tiels des excitations présentent des différences importantes au fur et & mesure que l'on
s’éloigne de l'intensité utilisée lors de la calibration. De plus, la réponse de la table est
sous-estimée comparativement a la commande envoyée pour des essais a faible intensité
et est surestimée pour des essais & haute intensité. Les différences au niveau du contenu
fréquentiel pour les autres essais sont montrées a 'annexe B. En conclusion, les réponses
obtenues ne représentent pas exactement 1’accélérogramme envoyé, mais peuvent étre ju-

gées acceptables compte tenu des contraintes imposées lors de la calibration de la table

sismique.
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0.0004 G —Reéponse de la table
o 0.0003 +
&
& 0.0002
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0 : . ‘ ! ng
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Figure 5.7 Comparaison des TFR de 'accélérogramme et de la réponse de la
table sismique pour l'essai MAL1-0.05 - Mur 1
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Figure 5.8  Comparaison des TFR de 'accélérogramme et de la réponse de la
table sismique pour I'essai MAL18-0.90 - Mur 1
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Deuxiéme et troisiéme mur

La méthodologie utilisée pour la calibration de la table pour les essais sur le 2¢ et le 3¢
murs est similaire & celle employée pour le premier mur. La figure 5.9 montre les FRF
obtenues lors des calibrations de la table sismique effectuées le 17 juin 2013 et le 4 octobre
2013. La fréquence naturelle du 2¢ spécimen est dans les mémes ordres de grandeur que
celle du premier spécimen, soit aux environs de 10.5 Hz. Par contre, la fréquence naturelle
du 3¢ spécimen (9.7 Hz) est légérement inférieure a celles des deux autres spécimens. Le
calibration de la table pour le 3¢ spécimen a été effectuée avec le systéeme de retenue latérale

du 2¢ mur.

1.4
12 |
1
= 0.8
Qj L
0.6
0.4
0.2 |

—Mur 2 - 17 juin 2013
——Mur 3 - 4 octobre 2013

0 I L I L I L I L L . L L L L I

0 ) 10 15 20 25 30 35 40
Fréquence (Hz)

Figure 5.9  Calibrations de la table sismique effectuées le 17 juin 2013 et le 4
octobre 2013

Encore une fois, la réponse de la table est affectée aux alentours de la fréquence natu-
relle des spécimens dans la direction de chargement. Les différences au niveau du contenu
fréquentiel pour tous les essais réalisés sur le 2° mur sont montrées & 'annexe B. Similai-
rement aux résultats obtenus lors de la réalisation des essais sur le premier spécimen, les
écarts sont acceptables pour des essais a faible intensité et plus importants pour les essais
a haute intensité. De plus, la réponse de la table est sous-estimée comparativement a la
commande envoyée pour des essais a de faibles intensités et est surestimée pour des essais

a hautes intensités.
Comparaison des réponses de table

Les FRF obtenues lors de la calibration de la table sismique dépendent essentiellement
des paramétres de calibration utilisés et des interactions dynamiques avec le spécimen.

Alinsi, pour trois spécimens différents, les FRF sont nécessairement différentes puisque les
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propriétés dynamiques varient, ce qui fait en sorte que des paramétres de calibration dif-
férents doivent étre utilisés. En superposant les trois FRF obtenues lors de la calibration
de la table sismique le 20 mars 2013, le 17 juin 2013 et le 4 octobre 2013 respectivement,
on remarque que 'amplitude du pic pres de la fréquence naturelle du 1 spécimen est
légérement supérieure a celle du 2° spécimen et du 3° spécimen. On remarque également
de faibles écarts pour de faibles fréquences et de plus importants écarts apres le pic de
réponse. Ces écarts sont trés acceptables compte tenu de la nature expérimentale du pro-

bléme étudié et des différences entre les deux murs.

Les figures 5.11 et 5.12 permettent de comparer le contenu fréquentiel des réponses de
la table sismique pour les trois séries d’essais effectués. Globalement, les réponses sont
pratiquement identiques, sauf aux alentours de la fréquence naturelle des spécimens dans
la direction d’excitation. Malgré un faible écart des pics de réponse des FRF pour la cali-
bration de la table sismique, on peut observer des écarts majeurs entre les pics de réponse
pour les TFR présentées aux figures 5.11 et 5.12. Ainsi, on peut comprendre qu’il est trés
difficile d’obtenir des excitations similaires pour des spécimens pratiquement identiques et
que la calibration initiale de la table sismique a une trés grande influence sur les résultats
obtenus. Il est important de spécifier que 1’écart entre les pics a la fréquence naturelle
engendre nécessairement des réponses différentes pour chacun des spécimens. Théorique-
ment, le premier spécimen générera des réponses structurales beaucoup plus fortes que le

deuxiéme et le troisiéme spécimen.

1.4
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Figure 5.10  Comparaison des calibrations de la table sismique effectuée le 20
mars 2013,le 17 juin 2013 et le 4 octobre 2013
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Figure 5.11 Comparaison des TFR de I'accélérogramme et des réponses de la
table sismique pour l'essai a 5% de l'accélérogramme east7c1-9 mis a 1'échelle
pour La Malbaie
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Figure 5.12  Comparaison des TFR de 'accélérogramme et des réponses de la
table sismique pour 'essai & 70% de 'accélérogramme east7c1-9 mis a 1'échelle
pour La Malbaie
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5.2.2 Observations et endommagement du mur lors des essais

Premier mur

Pour faciliter la lecture de cette partie du mémoire, il est recommandé au lecteur de se
référer & la nomenclature du tableau 4.8, présent a la section 4.3.3. Aucun endommagement
n’a été observé lors du premier essai, qui correspond a 5% de I'intensité de ’accélérogramme
east7c1-9 mis a 'échelle pour La Malbaie. Lors du 2¢ essai (MAL2-0.075), une erreur de
manipulation des fichiers de commande a été commise, ce qui a engendré une énorme
secousse atteignant une accélération maximale au sol de 0.244 g. Cette secousse a généré
une accélération maximale au sommet du cadre de 2.325 g et a entrainé un décollement
partiel du 3¢ joint supérieur du mur. A la fin de I'essai, aucun endommagement visible n’a
été détecté, ce qui veut dire que le joint s’est complétement refermé sans fissurer. On peut
supposer qu’a cette intensité, la contrainte de flexion résultante au niveau du joint est
supérieure a la résistance a I’adhésion du mortier aux blocs de maconnerie. Lors des essais
MAL4-0.10, MAL5-0.125 et MAL6-0.15, un mouvement au niveau du 3° joint supérieur
du mur a été observé et quelques fissures ont été identifiées sur la facade avant. Aucune
fissure n’a été constatée sur la fagade arriére du mur. Contrairement aux résultats obtenus
par Meisl, cette premiére fissuration s’est produite au 3/4 de la hauteur totale du mur,
plutot qu’au 2/3. Par contre, le mur adopte le méme comportement, soit un basculement
de deux corps rigides indépendants (fig. 5.16a). Lors de I’essai correspondant a la premiére
fissuration du mur (MAL4-0.10), I'accélération maximale au sol atteinte est de 0.154 g, ce
qui correspond & environ 13% de la valeur d’accélération maximale au sol prescrite par le
CNBC-2010 pour la région de La Malbaie. De plus, I'accélération atteinte au sommet du
cadre est de 0.73 g et le déplacement relatif maximum correspond a 1.42 mm. La figure
5.13 montre les premiéres fissures observées au 3° joint supérieur sur la facade avant du
mur apres 'essai MAL4-0.10. Il est clair que I'erreur de manipulation a ’essai MAL2-0.075

a eu une influence sur I'apparition hative des premiers signes d’endommagement.

Ce n’est qu’aprés 'essai MALS8-0.25 qu’une fissuration est observée sur la fagade arriére du
mur (figure 5.14a). De plus, tel que montré a la figure 5.14b, un endommagement a la base
du mur est noté du coété avant. La figure 5.14¢ présente 'ampleur de I'endommagement
du mur aprés 'essai MALS-0.25.

Aucun endommagement supplémentaire n’est noté apreés les essais MAL10-0.30, MAL11-
0.35 et MAL12-0.40. Lors de l'essai MAL13-0.45, le patron de fissuration du mur s’est
pratiquement étendu sur toute la partie supérieure du mur, mais plus précisément pres

des blocs retenus par le systéme de retenue latérale. On peut ainsi supposer que les forces
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(b)
Figure 5.13 Photos des premiéres fissures observées sur la facade avant du mur

1 au niveau du 3¢ joint supérieur, aprés I'essai MAL4-0.10 (a) extrémité droite
du mur (b) partie centrale du mur

(a) (b) ()
Figure 5.14 Photos de I'endommagement du mur 1 aprés I'essai MAL8-0.25 (a)
extrémité gauche de la fagade avant du mur (b) endommagement a la base du
mur sur la fagade avant (c¢) endommagement de la partie centrale sur la fagade
avant du mur
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transmises du mur aux corniéres sont supérieures a la résistance a I’adhérence du mortier.
A cette intensité, la table atteint une accélération maximale de 0.649 g. De plus, le cadre
subit une accélération maximale en téte de 3.83 g et un déplacement relatif maximum de
7.34 mm. Des photos de 'endommagement de la partie supérieure du mur sont montrées

a la figure 5.15.

Figure 5.15 Photos de 'endommagement du mur 1 aprés 'essai MAL13-0.45
(a) fagade avant du mur (b) vue rapprochée d’une fissure

Lors de I'essai MAL15-0.60, il y a eu rupture compléte des joints verticaux et horizontaux
de la rangée supérieure de blocs. De plus, un détachement partiel du bloc central de la
premiére rangée a été observé. Quelques photos de 'endommagement du mur apres 1’essai
sont montrées a la figure 5.17. C’est également a partir de cet essai que le mur adopte
un comportement différent, soit un basculement en porte-a-faux de la partie inférieure a
la premiére rangée de blocs (fig. 5.16b). Par contre, la friction présente entre les blocs
de la premiére rangée et la deuxiéme rangée permet au mur de résister a la secousse
sismique sans s’effondrer. Le méme comportement est observé a 'essai MAL16-0.70. A
Iessai MAL17-80, tous les blocs non retenus par les corniéres étaient en mouvement et se
sont partiellement détachés du mur. Encore une fois, un systéme de friction s’impose et

empéche la chute des blocs ou bien I'effondrement complet du mur.

Lors du dernier essai, qui correspond a 90% de 'intensité de 'accélérogramme de départ,
un détachement de la partie supérieure droite du mur (vue d’avant) est observé. Par contre,
le cadre périphérique a empéché I'entité de se détacher et a peut-étre fait en sorte qu’aucun
effondrement du mur ne s’est produit (figure 5.18a). Tel que montré a la figure 5.18b, le
bloc central de la rangée supérieure était sur le point de se détacher complétement du mur.
Les essais ont alors été interrompus afin d’éviter I'effondrement du mur. A ce moment,

une accélération maximale au sol de 1.244 g a été atteinte, ce qui est supérieur a la valeur
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(a) (b)
Figure 5.16 Comportement du 1°" mur lors des essais (a) basculement de deux
corps rigides (b) basculement en porte-a-faux d’un seul corps rigide

Figure 5.17 Photos de 'endommagement du mur 1 aprés 'essai MAL15-0.60
(a) facade avant du mur (b) fagade arriéere du mur
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de PGA du CNBC-2010 pour la région de La Malbaie. De plus, 'accélération maximale
enregistrée au sommet du cadre d’acier est de 7.09 g et le déplacement relatif maximum
de la poutre de 17.2 mm. Le mode de rupture final est différent de celui observé lors des
essais réalisés par Meisl et s’apparente a une rupture en porte-a-faux du mur (fig 5.16b)
plutdt qu’a une rupture par balancement des segments (fig 5.16a). Les essais de Meisl
ont été réalisés sur des murs avec le méme élancement, mais d’une plus grande hauteur.
Ceci laisse croire que la hauteur du mur a nécessairement une influence sur le mode de
rupture. La figure 5.19 présente des photos de 'endommagement global du mur pour les
facades avant et arriere. Les figures 5.20 et 5.21 présentent l’évolution chronologique de

I’endommagement lors des essais, et ce, pour la facade avant et arriére du mur.

Figure 5.18 Photos de 'endommagement du mur 1 aprés 'essai MAL19-0.90
(a) détachement de la partie supérieure droite du mur (fagade avant) (b) déta-
chement des blocs de la premiére rangée (fagade arriére)
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Figure 5.19 Photos de l'endommagement du mur 1 apres le dernier essai
(MAL19-0.90) (a) fagade avant (b) facade arriére
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Figure 5.20  Représentation visuelle de I’endommagement du mur 1 aprés l'es-
sai (a) MAL4-0.10 - fagade avant (b) MAL4-0.10 - fagade arriére (c) MAL9-0.25
- fagade avant (d) MAL9-0.25 - fagade arriére (e¢) MAL13-0.45 - fagade avant (f)
MAL13-0.45 - facade arriére
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Figure 5.21  Représentation visuelle de I'endommagement du mur 1 apres l'es-
sai (a) MAL15-0.60 - fagade avant (b) MAL15-0.60 - fagade arriére (¢) MAL17-
0.80 - facade avant (d) MAL17-0.80 - facade arriére (e) MAL18-0.90 - fagade
avant (f) MAL18-0.90 - facade arriére
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Deuxiéme mur

Pour faciliter la lecture de cette partie du mémoire, il est recommandé au lecteur de se
référer a la nomenclature du tableau 4.8, présent a la section 4.3.3. Aucun endommagement
des joints de mortier n’a été identifié lors des 5 premiers essais. Lors de 1'essai MALG-
0.20, un mouvement ainsi qu'un décollement du 2° et 4° joint supérieur a été observé.
Aprés 'essai, les deux joints se sont complétement refermés et seulement quelques signes
d’endommagement ont été détectés sur les deux fagades du mur. C’est a partir de cette
intensité que le mur a adopté un comportement de basculement de trois corps rigides
contrairement au basculement de deux corps rigides observé lors des essais sur le premier
mur. La figure 5.23 montre un comparatif entre les comportements initiaux adoptés par
le premier et le deuxiéme mur. De plus, le décollement des joints de mortier s’est produit
a une intensité similaire que lors de I'erreur de manipulation sur le premier spécimen, soit
a une accélération maximale au sol d’environ 0.25 g. Par contre, le décollement initial a
eu lieu au 2° et 4° joint supérieur plutét que seulement qu’au 3°. Ainsi, on peut constater
que la modification du systéme de retenue latérale a fait en sorte que le décollement initial
s’est produit au niveau de deux joints comparativement a un seul joint pour le premier
spécimen. Les premiers signes d’endommagement du mur ont été observés a une valeur
d’accélération maximale au sol qui correspond a 22% de la valeur de PGA prescrite par le
CNBC-2010 pour la région de La Malbaie. La figure 5.22 montre I'endommagement de la

facade avant du mur, au niveau du 2° joint supérieur.

(a) (b)
Figure 5.22 Photos de I'endommagement du mur 2 aprés l'essai MAL6-0.20 (a)
vue globale de la fagade avant du mur (b) vue rapprochée d’un joint endommagé
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Lors de 'essai MAL7-0.30, le mur a adopté le méme comportement qu’a ’essai MAL6-0.20
et des fissures plus importantes ont été identifiées au niveau du 2° et 4° joint supérieur. La
figure 5.24 présente 'ampleur des dommages occasionnés sur la facade arriere du mur lors
de l'essai MALT7-0.30. Les deux facades ont un endommagement pratiquement similaire.
Aucun endommagement supplémentaire n’a été observé lors de I'essai MAL8-0.40, sauf
pour l'apparition de quelques fissures supplémentaires au niveau du 2¢ et 4°¢ joint supérieur

du mur.

(a) (b)

Figure 5.23 Comparatif des comportements initiaux du premier et deuxiéme
mur (a) basculement de deux corps rigides - mur 1 (b) basculement de trois
corps rigides - mur 2

(b) ()

Figure 5.24 Photos de I'endommagement du mur 2 aprés 1'essai MAL7-0.30
(a) vue globale de la fagade avant (b) vue rapprochée d’un joint endommagé (c)
vue rapprochée d’un joint endommagé a I'extrémité droite de la facade avant

Ce n’est qu’a partir de I'essai MAL9-0.50 que certains joints verticaux ont été gravement
endommagés dans la partie supérieure du mur. Un endommagement similaire est survenu
pour le premier spécimen a 'essai correspondant a 45% de l'intensité de 'accélérogramme

utilisé. La figure 5.25 présente 1’état d’endommagement de la partie supérieure du mur
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apres 'essai MAL10-0.50. Lors de I'essai, des accélérations maximales de 0.70 g et 3.57 g
ont été enregistrées au sol et au sommet du cadre d’acier respectivement. Le déplacement

relatif maximum au sommet du cadre d’acier est de 12.96 mm.

(a) (b)

Figure 5.25 Photos de 'endommagement du mur 2 aprés 'essai MAL10-0.50
(a) endommagement de la partie centrale sur la facade avant du mur (b) en-
dommagement de 'extrémité gauche sur la fagade avant du mur

Lors des deux derniers essais, soit MAL11-0.60 et MAL12-0.70, il y a eu éclatement des
joints verticaux de la premiére rangée de blocs avec un détachement partiel de quelques
unités (fig. 5.26). De fagon similaire aux essais sur le premier spécimen, le comportement
est modifié et s’apparente a un basculement en porte-a-faux. La friction et le confinement
des blocs ont permis d’éviter la chute d'unités sur la table sismique et les essais ont été
arrétés apres essai MAL12-0.70 afin d’éviter I'effondrement du mur. A cette intensité, la
table a atteinte une accélération maximale de 0.96 g, ce qui correspond a 80% de la valeur
de PGA donnée par le CNBC-2010 pour La Malbaie. Encore une fois, le mode de rupture
final s’apparente a celui observé pour le premier spécimen, soit une rupture de la partie
supérieure du mur. La figure 5.27 présente des photos de 'endommagement global du mur
pour les facades avant et arriére. De mémes maniéres qu’avec le premier mur, les figures
5.28 et 5.29 présentent I’évolution de I'endommagement du mur pour les différents essais

réalisés.
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(a) (b)
Figure 5.26 Photos de 'endommagement du mur 2 aprés 'essai MAL12-0.70

(a) fagade arriére du mur a l'extrémité droite (b) facade avant du mur a lextré-
mité droite

/]

o L
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&

Figure 5.27 Photos de I'’endommagement global du mur 2 aprés le dernier essai
(MAL12-0.70) (a) facade avant (b) facade arriére
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Figure 5.28

(f)

Représentation visuelle de I’endommagement du mur 2 apreés 'es-

sai (a) MALG6-0.20 - fagade avant (b) MALG6-0.20 - fagade arriére (¢) MAL7-0.30
- fagade avant (d) MALT7-0.30 - facade arriére (e) MAL9-0.40 - fagade avant (f)
MAL9-0.40 - fagade arriére
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Figure 5.29  Représentation visuelle de 'endommagement du mur 2 aprés I'es-
sai (a) MAL10-0.50 - facade avant (b) MAL10-0.50 - fagade arriere (¢) MAL11-

0.60 - fagade avant (d) MAL11-0.60 - facade arriére (e) MAL12-0.70 - facade
avant (f) MAL12-0.70 - facade arriére
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Troisiéme mur

Aucun endommagement du mur n’est noté aprés avoir effectué le premier essai (MAL1-
0.05). Par contre, lors de 'essai MAL2-0.10, on observe un décollement du joint inférieur
de la fondation suivi d’un basculement en porte-a-faux du mur. Le méme comportement
est observé pour les essais suivants (MAL3-0.125 & MAL3-0.20). Lors de l'essai MAL3-
0.20, des déplacements importants sont observés en téte du mur. Les essais ont par la suite
été arrétés dans le but d’éviter I'effondrement du mur ou I'atteinte du point d’instabilité
statique. A cette intensité, la table a atteint une accélération maximale de 0.395 g, ce
qui correspond a 33% de la valeur de PGA donnée par le CNBC-2010 pour La Malbaie.
Si un essai a plus haute intensité avait été effectué, les probabilités d’effondrement du
mur auraient été trés élevées. Les essais effectués sur un mur de magonnerie non armée
sans systéme de retenue latérale permettent de bien visualiser le mode de rupture de
basculement en porte-a-faux. La figure 5.30 montre I'’endommagement du joint liant le

mur a la fondation, suite & I'essai MAL2-0.10.

(b)
Figure 5.30 Endommagement du joint inférieur du mur aprés 'essai MAL2-
0.10 (a) vue d’ensemble du joint inférieur (b) vue rapprochée du joint inférieur

5.2.3 Deéplacements du mur et du cadre d’acier

Premier mur

Les figures 5.31 et 5.32 montrent les profils des déplacements relatifs maximums du mur
pour les essais MAL1-0.05 &4 MAL13-0.45. Une augmentation des déplacements relatifs est

observée avec 'augmentation de l'intensité de la commande d’entrée.

Les deux figures donnent également une bonne indication du niveau d’endommagement
du mur et de son comportement lors des essais. A de faibles intensités, les forces d’inertie

générées par le mouvement de la table sismique n’ont pas été assez grandes pour engendrer
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Figure 5.31  Profil des déplacements relatifs maximums selon la hauteur du mur
pour les essais a 5%, 7.5%, 10%, 15% et 20% de 'intensité de 'accélérogramme
de départ - Mur 1
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Figure 5.32  Profil des déplacements relatifs maximums selon la hauteur du mur
pour les essais a 25%, 30%, 35%, 40% et 45% de l'intensité de 'accélérogramme
de départ - Mur 1
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la fissuration du mur. Le profil des déplacements relatifs maximums est alors linéaire jus-
qu’a l'apparition des premiéres fissures. Tel que présenté a la section précédente, ce n’est
qu’a partir de I'essai MAL4-0.10 que les premiéres fissures ont été observées. Une fois le
mur fissuré, celui-ci se comporte comme un ensemble de deux corps rigides indépendants.
A partir de cet instant, le profil des déplacements relatifs maximums du mur est de forme
triangulaire avec un maximum se produisant au-dessus de la mi-hauteur du mur, au ni-
veau du 3¢ joint supérieur. Malgré qu’aucune donnée de déplacement n’ait été prise pour
les essais MAL14-0.50 & MAL18-0.90, on peut tout de méme supposer que le profil des
déplacements relatifs maximums serait pratiquement linéaire sur toute la hauteur du mur
puisque celui-ci tend a avoir une rupture en porte-a-faux de la partie sous le 1¢* joint supé-

rieur. Le déplacement relatif maximum serait alors au niveau du 1° joint supérieur du mur.

Les potentiométres installés sur le mur ont été retirés aprés 'essai MAL13-0.45 afin d’évi-
ter de les endommager advenant l'effondrement du mur. Seulement les potentiométres
installés au sommet du cadre et sous la table sismique ont été laissés en place. Tel que
montré au plan d’instrumentation du chapitre 4, aucun potentiométre n’avait été installé
a I'endroit du 3° joint supérieur lors des essais. Ainsi, il est important de spécifier que
les valeurs a une hauteur de 1800 mm sont approximatives et ont été estimées a partir
d’une extrapolation des valeurs expérimentales obtenues des potentiométres en place sur
le spécimen. Des exemples typiques de réponses dans le temps en terme de déplacements

absolus et relatifs sont présentés aux figures 5.33 et 5.34 respectivement.

——Table sismique
—Pot. 10 (3008A)

_25 L . I . I . 1 . | . I . I . I . 1 . |

Temps (s)

Figure 5.33  Déplacements absolus du mur 1 et de la table sismique lors de
Iessai MAL13-0.45

Tel qu’illustré a la figure 5.33, le déplacement relatif maximum a lieu a 5.78 secondes du

début de I'essai MAL13-0.45, lorsque la table se déplace dans la direction opposée au mur.
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Figure 5.34

Déplacements relatifs du mur 1 lors de I'essai MAL13-0.45

Le déplacement relatif maximum enregistré lors de cet essai est de 13.65 mm. Le méme

phénomeéne est observé tout au long des essais.

Le déplacement relatif maximum du cadre d’acier atteint pour toute la série d’essais est de

17.2 mm. Les déplacements relatifs maximums obtenus pour tous les essais sont illustrés

a la figure 5.35. Tel qu’illustré, le déplacement varie linéairement avec ’augmentation de

I'intensité de 'accélérogramme. Seulement les valeurs enregistrées par les potentiomeétres

de 50 mm de course ont été utilisées. Aucun déplacement n’a excédé +25 mm lors des

essals.

1
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Figure 5.35

20% 30% 40% 50% 60% 70% 80% 90%

Intensité

Déplacements maximums de la poutre lors des essais sur le mur 1

De plus, durant toute la durée des essais, aucun glissement ou soulévement des plaques

d’acier n’a été observé et enregistré par les LDVT installés a la base de la table sismique.
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Les assemblages au pied des colonnes peuvent donc étre considérés comme parfaitement

encastrés a la table sismique.
Deuxiéme mur

Tel que montré aux figures 5.36 et 5.37, le profil des déplacements relatifs maximums du
mur est de forme linéaire avant la fissuration initiale et devient triangulaire lorsque le mur
adopte un comportement de basculement de corps rigides & I'essai MAL6-0.20.

2200 .

2000
1800 F

Y &

-=+MAL1-0.05
~+MAL2-0.075
-+MAL3-0.10
-+ MAL5-0.015

-3 -2 -1 0 1 2 3
Déplacement relatif maximum (mm)
Figure 5.36  Profil des déplacements relatifs maximums selon la hauteur du

mur pour les essais a 5%, 7.5%, 10%, 15% de l'intensité de I'accélérogramme de
départ - Mur 2
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Figure 5.37  Profil des déplacements relatifs maximums selon la hauteur du
mur pour les essais a 20%, 30%, 35%, 40% de 'intensité de I'accélérogramme de
départ - Mur 2

De méme maniére que lors des essais sur le premier spécimen, une augmentation des dépla-

cements relatifs est observée avec 'augmentation de l'intensité de la commande d’entrée.
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Contrairement aux résultats obtenus lors des essais sur le premier spécimen, aucune inter-
polation des déplacements n’a du étre effectuée puisqu’une série de potentiométres étaient
présents & I’endroit du déplacement maximal atteint. Par contre, aucun potentiomeétre n’a
été installé au niveau du 2° joint supérieur ce qui fait en sorte que le profil des dépla-
cements obtenus est tout de méme de forme triangulaire. Si une série de potentiométres
avaient été installés au niveau du joint en question, le profil des déplacements relatifs du
mur serait plutot un ensemble de trois droites linéaires. Au moins, on peut tout de méme
quantifier le déplacement relatif maximum, qui se situe au niveau du 4¢ joint supérieur.
Les paires de potentiométres installés directement sur le mur ont été retirées aprés ’essai
MAL9-0.40 afin d’éviter le bris des instruments. Seulement les potentiométres installés au
sommet du cadre et a la table sismique ont été laissés en place. Les déplacements rela-
tifs maximums enregistrés au sommet de la poutre varient linéairement selon l'intensité
des séismes et sont montrés a la figure 5.38. Le maximum atteint lors du dernier essai
(MAL12-0.70) est de l'ordre de 13 mm. La figure montre é¢galement un comparatif entre
les déplacements maximums obtenus a la hauteur de la poutre pour les essais réalisés sur
le premier et sur le deuxiéme mur. On remarque que les déplacements obtenus sont du
méme ordre de grandeur. La différence au niveau des pics des FF'T ne semble pas affecter

les déplacements du cadre.
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Figure 5.38 Comparaison des déplacements maximums de la poutre lors des
essais sur le mur 1 et le mur 2

De facon similaire que lors des essais réalisés sur le premier spécimen, aucun glissement

ou soulévement des plaques d’acier n’a été enregistré par les LDV'T.
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5.2.4 Déformations du systéme de retenue latérale lors des essais

Premier mur

Lors des essais dynamiques, les corniéres utilisées pour retenir les murs ont été soumises
a des efforts cycliques causés par la poussée du mur. Le moment de flexion maximal ou
la contrainte maximale générée lors des essais se situe a la jonction des deux ailes de la
corniére, soit a ’endroit ol ont été installées les jauges de déformation. La figure 5.39
montre les contraintes maximales enregistrées lors des essais sur le premier spécimen. A
titre indicatif, toutes les valeurs de contraintes montrées a la figure 5.39 sont positives
bien que chaque jauge ait été installée du coté de la fibre en compression. La contrainte
maximale enregistrée pour ’ensemble des corniéres survient lors de 1’essai MAL13-0.45, au
moment ot le mur subit un endommagement majeur pres du systéme de retenue latérale.
La jauge la plus sollicitée atteint une contrainte maximale de 127 MPa, soit 42% de la limite
élastique d’une corniére en acier G40.21-300W. Les corniéres situées au centre, soit celles
instrumentées par les jauges 21, 22, 25, 26 ¢ subissent les contraintes les plus importantes.
Aprés D'éclatement des joints de la partie supérieure du mur a I'essai MAL15-0.60, les
contraintes maximales enregistrées se stabilisent et restent pratiquement constantes pour

les trois derniers essais.
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Figure 5.39  Contraintes maximales enregistrées lors des essais sur le mur 1

Deuxieme mur

La figure 5.40 montre les contraintes maximales subies par les corniéres lors des essais
réalisés sur le deuxiéme spécimen. De méme maniére que pour le premier spécimen, toutes

les valeurs de contraintes montrées a la figure 5.40 sont positives bien que chaque jauge

5Voir le plan d’instrumentation présenté au chapitre 4.




5.2. ESSAIS DYNAMIQUES SUR LES SPECIMENS EXPERIMENTAUX 169

ait été installée du coté de la fibre en compression. La contrainte maximale enregistrée au
niveau des corniéres centrales (jauges 22 et 25) survient au moment de l'apparition des
premiéres fissures au joint supérieur du mur, soit & I'essai MAL10-0.50. A partir des repré-
sentations visuelles de I'endommagement présentées a la section 5.2.2; on remarque qu’a
I'essai MAL11-0.50, aucun endommagement n’est observé pour les joints verticaux situés
aux deux extrémités du mur. C’est a l’essai suivant (MAL11-0.60) que ceux-ci subissent un
endommagement et que les corniéres aux deux extrémités du mur subissent a leur tour leur
contrainte maximale. De plus, & cette intensité, le mur subit un détachement de blocs sur
I'extrémité gauche de la facade avant, ce qui peut expliquer la sollicitation plus marquée
des jauges 23 et 24. Malgré que les essais ont été interrompus apreés I'essai MAL12-0.70, on
peut constater que les contraintes enregistrées pour toutes les jauges semblent se stabiliser
comme on a pu voir lors des essais sur le premier spécimen. De plus, en comparant les
valeurs obtenues pour les deux séries d’essais, on constate que les contraintes maximales
obtenues sont du méme ordre de grandeur. Théoriquement, en utilisant des corniéres plus
longues, le moment de flexion devient supérieur. Par contre, le 2¢ systéme de retenue laté-
rale est composé de moins de corniéres, ce qui fait en sorte que les forces d’inertie générées
par le mur sont transférées a un nombre inférieur d’appuis, ce qui augmente la réaction
a chacune des corniéres. Ainsi, la réduction des dimensions semble équilibrer la réduction

du nombre de corniéres utilisées.
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Figure 5.40 Contraintes maximales enregistrées lors des essais sur le mur 2
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5.2.5 Accélérations

Premier mur

Tel que présenté au chapitre 4, des accéléromeétres ont été installés sur les spécimens ex-
périmentaux dans le but de connaitre les accélérations maximales a la base de la table
sismique, les accélérations maximales au sommet du cadre d’acier périphérique et le profil
d’accélérations maximales selon la hauteur du mur. Les accélérations maximales enregis-
trées au sommet du cadre d’acier et a la base de la table sismique lors des essais sur le
premier spécimen sont montrées a la figure 5.41. La figure montre uniquement les valeurs
d’accélérations maximales captées par les accélérométres Kinemetrics FBA EST/ES-U
pour les essais MAL1-0.05 & MAL13-0.45. Les trois accéléromeétres Kinemetrics FBA EST
installés au sommet de la poutre ont été conservés jusqu’a ’obtention des valeurs limites
des instruments, qui se situent aux environs de 4 g. Lors des essais suivants, un accélé-
rometre PCB a été installé au sommet du cadre afin de poursuivre l'enregistrement des

données. Ce type d’accélérometre est capable de lire des accélérations jusqu’a 10 g.

- —=—Acc. 1 (1956
- ——Acc. 2 (1957
r ——Acc. 3 (1958
——Acc. 4 (977)

_= O = N W
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0% 5% 10% 15% 20% 25% 30% 35% 40% 45%

Figure 5.41  Accélérations maximales enregistrées par les accélérométres Ki-
nemetrics au sommet de la poutre et a la base de la table sismique - Mur 1

Tel qu’illustré a la figure 5.41, la grande rigidité du spécimen occasionne des amplifica-
tions significatives entre les accélérations enregistrées a la base de la table sismique et au
sommet du cadre d’acier. De plus, on remarque que les accélérations maximales enregis-
trées par les trois capteurs au sommet de la poutre sont relativement similaires jusqu’a
Pessai MALS8-0.20 puis divergent légérement pour les essais suivants. En effet, la poutre
subit des accélérations maximales plus importantes du coté des accélérometres 1956 et
1957, signe qu’une torsion est présente lors des essais. C’est également a I'extrémité ot est

situé l'accélérométre 1956 que 'on pergoit un détachement d’une partie du mur lors du
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dernier essai. Ainsi, on peut supposer que les accélérations plus élevées observées d’une

seule extrémité du montage ont une influence sur I'’endommagement local du mur.

Les profils d’accélérations maximales selon la hauteur du mur ont été tracés pour les essais
MAL1-0.05 & MAL9-0.25 et sont présentés a la figure 5.42. Aprés 'essai MAL10-0.30, il
a été jugé nécessaire de retirer les accélérometres PCB afin d’éviter de les endommager
advenant la chute de blocs ou bien la rupture compléte du mur. Tel que mentionné plus
tot, un des accélérométres PCB a été par la suite installé au sommet du cadre d’acier.
Tel que montré a la figure 5.42, les profils d’accélérations maximales sont linéaires a de
faibles intensités, plus particuliérement avant la fissuration initiale du mur. Par aprés, les
profils d’accélérations maximales du mur tendent a former une courbe non linéaire avec

des valeurs d’accélérations en téte du mur beaucoup plus importantes.
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Figure 5.42  Profil des accélérations maximales selon la hauteur du mur - Mur
1

A Tessai MAL10-0.30, lorsque le mouvement de basculement des deux corps rigides s’am-
plifie davantage, des pics d’accélérations d’une trés grande intensité ont été enregistrés par
les accéléromeétres PCB situé a 1500 mm de la table sismique. Le claquement des blocs au
niveau du 3¢ joint supérieur lors du basculement des deux corps rigides est a l'origine de
ses pics d’accélération. Un exemple est illustré a la figure 5.43. Pour cette raison, le profil

d’accélérations maximales pour cet essai n’est pas montré a la figure 5.42.

La figure 5.44 illustre les accélérations enregistrées par 'accélérometre PCB au sommet de
la poutre pour les essais MAL14-0.50, MAL15-0.60, MAL16-0.70, MAL17-0.80 et MAL18-
0.90. Lors du dernier essai, le spécimen a subi une accélération de 'ordre de 7 g au sommet

du cadre d’acier, et ce, sans s’effondrer. Ceci permet de supposer que le mur est plutot
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Figure 5.43  Accélération selon le temps lors de I'essai MAL10-0.30 (PCB 7 -
39845) - Mur 1

sensible aux grands déplacements qu’aux grandes accélérations. Tel que mentionné dans
la revue de littérature au chapitre 2, les essais de Griffith et al. (2004) ont également
montrés que les murs de macgonnerie non armée sont sensibles a la demande en dépla-
cement plutot qu’a la demande en accélération pour une secousse sismique donnée. Les
murs testés pour un enregistrement avec un faible déplacement maximal du sol ont une
probabilité d’effondrement beaucoup plus faible que ceux testés avec un enregistrement
avec un grand déplacement maximal du sol. Les murs testés sous de grands déplacements
du sol s’effondrent généralement lorsque le déplacement se situant & la fissure principale
dépasse le déplacement d’instabilité, calculé a ’aide de la méthode de calcul présenté par

Doherty (2002).

A titre d’information, les accélérations maximales au sol enregistrées lors des essais sont
montrées au tableau 5.6. Les écarts entre les accélérations maximales mesurées par ’accé-
léeromeétre a la base de la table et les accélérations maximales des commandes envoyées sont
également montrés. Tel que mentionné a la section 5.2.2, 'erreur de manipulation a I’essai
2 a générée des écarts importants entre la réponse de la table sismique et la commande
envoyée. Cet écart est de 'ordre de 200%. L’essai a di étre réalisé une deuxiéme fois a la
méme intensité. On peut voir au tableau 5.6 que la reprise de I'essai a générée un écart

beaucoup plus faible.
Deuxiéme mur

Les accélérations maximales enregistrées au sommet du cadre d’acier et a la base de la table

sismique lors des essais sur le 2° mur sont montrées sous forme de graphique a la figure
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Figure 5.44  Accélérations maximales enregistrées par les accélérométres PCB
au sommet de la poutre et a la base de la table sismique - Mur 1

50% 60% 70% 80% 90%

5.45. De méme maniére que pour la présentation des résultats du premier mur, la figure

montre uniquement les valeurs d’accélérations maximales captées par les accéléromeétres

Kinemetrics FBA EST/ES-U pour les essais MAL1-0.05 & MALS-0.35.

4
St —=Acc. 1 (1956
— 3 r —Acc. 2 (1957 »
= 9 | —Acc. 3 (1958
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_4 L I L I L L | ! | I L I L
0% 5% 10% 15% 20% 25% 30% 35%
Intensité
Figure 5.45  Accélérations maximales enregistrées par les accéléromeétres Ki-
nemetrics au sommet de la poutre et a la base de la table sismique - Mur 2

Pour le deuxiéme mur, les accéléromeétres Kinemetrics ont été retirés hativement, soit

apres 'essai MAL9-0.40. Des I'essai MAL8-0.35, un des accélérométres a atteint sa limite

permise. Par contre, par mesures préventives, un accélérometre PCB avait été installé au

sommet du cadre aprés I'essai MALS-0.35. Par la suite, tel qu’illustré a la figure 5.46, tout

semble se stabiliser puisque les accélérations enregistrées sont du méme ordre de grandeur

que ce

lles obtenues lors des essais sur le premier mur.
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Figure 5.46  Accélérations maximales enregistrées au sommet de la poutre et

a la base de la table sismique (PCB)

Encore une fois, de la torsion est présente lors des essais puisque les accélérations aux

extrémités du cadre sont différentes de I'accélération au centre. Avant les premiers signent

d’endommagement du mur, soit avant I'essai MALG6-0.20, les accélérations enregistrées par

les trois capteurs sur la poutre sont pratiquement similaires. Les profils d’accélérations

maximales selon la hauteur du mur sont montrés a la figure 5.47 pour les essais MALI1-

0.05 & MALG6-0.20. Les pics d’accélérations rencontrés lors des essais sur le premier mur

ont également été observés lors des essais sur le second mur. Les profils montrés a la figure

5.47 sont pratiquement tous linéaires sauf pour l'essai MALS8-0.20 ot 'on observe une

courbe de forme parabolique. En effet, le changement d’allure des profils est lié au niveau

d’endommagement du mur.
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Figure 5.47  Profil des accélérations maximales selon la hauteur du mur - Mur

2
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A titre d’information, les écarts entre les accélérations maximales mesurées par ’accéléro-
meétre & la base de la table sismique et les accélérations maximales des commandes envoyées
sont présentés au tableau 5.7. Les écarts obtenus sont du méme ordre de grandeur que

ceux présentés au tableau 5.6.
Troisiéme mur

A titre d’information, les écarts entre les accélérations maximales mesurées par 1'accé-
léeromeétre a la base de la table sismique et les accélérations maximales des commandes
envoyées sont présentés au tableau 5.8. Les écarts obtenus sont supérieurs a ceux obtenus

pour lors des essais sur le 2¢ et 3° mur.
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Tableau 5.8 Comparaison des accélérations maximales obtenues pour la réponse et la commande envoyée - Mur 3

Accélérations max. positives Accélérations max. négatives
. ... + Commande Réponse Ecart Commande Réponse Ecart
Essai Accronyme Intensité () () (%) () () (%)
1 MAL1-0.05 5% -0.046 -0.071 52.5 0.054 0.061 13.1

2 MAL2-0.10 7.5% -0.093 -0.185 99.3 0.108 0.141 30.7

3 MAL3-0.125 10% -0.116 -0.244 110.3 0.135 0.186 37.6

4 MAL4-0.15 12.5% -0.139 -0.294 111.3 0.162 0.227 40.1

5 MAL5-0.175  15% -0.162 -0.353 117.4 0.189 0.273 444

6 MALG6-0.20 20% -0.186 -0.395 112.8 0.216 0.300 38.8

i

Pourcentage par rapport a 'intensité de ’accélérogramme east7c1-9, mis a I’échelle pour La Malbaie.
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5.3 Exigences la CSA S832-06 et de I'ASCE/SEI41-06

Dans la norme CSA S832-06 (Diminution des risques sismiques concernant les composants
fonctionnels et opérationnels des batiments), on spécifie des rapports d’élancement h/t a
respecter afin d’assurer la stabilité des murs de cloison en magonnerie en cas de tremble-
ment de terre. Ces rapports s’appliquent a des murs non armés, mais retenus latéralement
au sommet. Ces exigences ont été en autres présentées dans la revue de littérature au
chapitre 2, aux sections 2.5 et 2.6. Les rapports d’élancement proposés sont en fonction de
I’accélération spectrale a 0.2 seconde pour un lieu donné et I'emplacement du mur dans le
batiment. Pour la région de La Malbaie, l'accélération spectrale a 0.2 seconde F,S,(0.2)
pour un type de sol C est égale & 2.3 g 7. Pour un mur situé au premier étage d'un batiment,
la limite d’élancement h/t est fixée a 13 pour la zone correspondant & une accélération
spectrale F;,5,(0.2) > 0.55 g. Les deux spécimens construits au laboratoire ont une hauteur
de 2390 mm et une épaisseur de 190 mm, ce qui donne un rapport d’élancement h/t de
12.58. Ainsi, les murs respectent théoriquement les exigences de la CSA S832-06. Au ni-
veau des normes américaines, le rapport h/t permis est de 13 pour les murs d’un batiment
a un étage et de 15 pour les murs situés au premier étage d’un batiment multi étagé. Les
critéres h/t présentés dans I’ASCE/SEI41-06 sont également en fonction de 'accélération
spectrale pour un lieu donné, mais a 1 seconde au lieu de 0.2 seconde. Les rapports h/t de
13 et de 15 sont en vigueur pour des zones avec des accélérations spectrales a 1 seconde
supérieures a 0.37 g (Sx; > 0.37). L’accélération spectrale a 1.0 seconde pour un type
de sol C pour La Malbaie est de 0.53 g. Il a été mentionné aux sections précédentes que
les réponses de la table sismique sont différentes des commandes envoyées. Ainsi, il est
pertinent de tracer les spectres des réponses afin de connaitre les valeurs d’accélérations

spectrales et de les comparer aux valeurs prescrites par le CNBC-2010.
Premier mur

Le spectre correspondant a la réponse d'une structure a un seul degré de liberté pour un
amortissement de 5% pour le dernier essai réalisé, soit 'essai MAL18-0.90, est présenté a la
figure 5.48. Tel qu’illustré, les valeurs d’accélérations spectrales pour la plage de période de
0.1 & 0.2 seconde sont supérieures aux valeurs du spectre de dimensionnement du CNBC-
2010 pour La Malbaie. La valeur d’accélération spectrale exacte pour une période de 0.2 s
correspond a 2.52 g. Cependant, il est impossible de connaitre I’accélération spectrale a 1
seconde puisque tous les accélérogrammes ont été filtrés avec un filtre passe-haut de 1.25

Hz (0.8 seconde) avant les essais. Pour le premier systéme de retenue latérale utilisé, on

7Selon le CNBC-2010.
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constate que les exigences d’élancement h/t sont adéquates puisque méme aprés une série

d’essais consécutifs, aucun effondrement ou chute de blocs ne s’est produit.

)
— Accélérogramme

4 t —Réponse de la table
) —CNBC-2010 La Malbaie
g3
+=
I
X3
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Figure 5.48  Spectres correspondant a la réponse de la table pour l'essai

MAL18-0.90, a la commande envoyée et au CNBC-2010 pour la région de La

Malbaie - Mur 1

Deuxiéme mur

Le spectre de réponse correspondant a la réponse dune structure a un seul degré de liberté

pour un amortissement de 5% pour le dernier essai réalisé, soit 1'essai MAL12-0.70, est

montré a la figure 5.49.
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3 I —CNBC-2010 La Malbaie

Accélération (g)
[\]

—_

0.0 0.2 0.4 0.6 0.8 1.0 1.2 1.4 1.6 1.8 2.0
Période (s)

Figure 5.49  Spectres correspondant a la réponse de la table pour l'essai

MAL12-0.70, a la commande envoyée et au CNBC-2010 pour la région de La

Malbaie - Mur 2

0

On note que le spectre correspondant & la réponse de la table pour 'essai MAL12-0.70 est

pratiquement toujours inférieur a celui du CNBC-2010 sur toute la plage de période. La
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valeur d’accélération spectrale a exactement 0.2 s est de 1.93 g, ce qui correspond a un
écart de 16% par rapport a valeur du CNBC-2010. D’aprés les observations prises lors des
essais, la rupture compléte du mur serait survenue probablement & 1’essai suivant. Ainsi,
théoriquement, un mur avec un rapport h/t d’environ 13 avec un systéme de retenue laté-
rale tel que présenté par la CSA S832-06 serait jugé non conforme, si I’on se fit uniquement
a la valeur d’accélération spectrale a exactement 0.2 s. Par contre, en pratique, il est im-
possible de juger de l'efficacité du mur puisque celui-ci a été soumis a plusieurs secousses
consécutives d’intensité importante. D’un autre coté, il est également possible qu'un mur
soit déja endommagé avant un événement majeur. Par contre, il serait rare quun mur
subisse deux tremblements de terre de haut niveau en l’espace d’un court intervalle sans
qu'il y ait réfection de celui-ci. Ainsi, il serait nécessaire d’effectuer des essais & 100% de
I'accélérogramme east7c1-9 sur des murs vierges ou des murs avec un endommagement
mineur afin de voir s’il y aurait effondrement ou non. Ceci permettrait de juger convena-

blement efficacité des systémes de retenue latérale utilisés pour un rapport h/t donné.

Les comparaisons effectuées jusqu’a maintenant sont purement théoriques. Expérimen-
talement, le spectre de la réponse du mur a pu étre obtenu et la fréquence naturelle du
systéme a pu également étre estimée. On peut voir que la valeur d’accélération spectrale
correspondant a la fréquence naturelle du spécimen est supérieure a la valeur du plateau
de 2.3 g provenant du spectre du CNBC-2010. On peut donc dire que la réponse du mur
pour 'accélérogramme utilisé est beaucoup plus violente qu’en réalité. Pour cette raison,
il serait intéressant de juger des exigences en comparant la valeur d’accélération spectrale

a la fréquence naturelle du spécimen plutdt qu’a exactement 0.2 g.

5.4 Discussion de la performance des systemes de re-

tenue latérale

Les essais ont démontré que ’ajout d’un systéme de retenue latérale augmente considéra-
blement la résistance sismique et la stabilité des murs de cloison en magonnerie non armée.
Tel que montré a la section 5.2.2, le mur sans systéme de retenue latérale est capable de
résister & de faibles secousses sismiques avant d’atteindre le point d’instabilité statique
amenant la rupture compléte du mur. On estime que le spécimen testé en laboratoire au-
rait atteint son point d’instabilité statique & une intensité légérement supérieure a 20% de
I’accélérogramme utilisé. Les murs dotés d’un systéme de retenue latérale, quant a eux, ont

une résistance sismique beaucoup plus importante. Le premier et le deuxiéme spécimen
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ont été capable de résister a une secousse sismique d’une intensité correspondante a 90%
et & 70% de l'accélérogramme utilisé, sans s’effondrer. Malgré qu’une premiére fissura-
tion survient & une intensité d’environ 20% de l'accélérogramme east7c1-9, les spécimens
demeurent stable jusqu’a l'atteinte d’'un endommagement considérable a I’endroit ou est
situé le systéme de retenue latérale. On estime que les deux spécimens auraient pu subir
une secousse sismique beaucoup plus élevée avant de s’effondrer. Par contre, ces essais

n’ont pas été réalisés afin d’éviter de briser I'instrumentation et la table sismique.




CHAPITRE 6

CONCLUSION

6.1 Retour sur les objectifs visés

L’objectif principal du projet de recherche visait & mieux connaitre le comportement sis-
mique hors-plan de la maconnerie non armée, particulierement au niveau des murs de
cloison présents dans plusieurs constructions du Québec. Au chapitre 1, plusieurs objectifs

spécifiques ont été fixés.

Premiérement, une revue de littérature concernant la magonnerie non armée a été présen-
tée au chapitre 2. Celle-ci donne un apercu des types de matériaux, des types d’ouvrages
au Québec, des modes de rupture pour des murs sollicités latéralement, des publications
techniques utilisées au Canada ou aux Etats-Unis et des résultats expérimentaux d’essais
réalisés par d’autres chercheurs. La revue de littérature englobe des informations sur les
murs structuraux et non structuraux, mais une attention particuliére est portée envers les
murs de cloison. Les quatre inventaires réalisés par Boutin, Karbassi, Nollet et Paquette
documentent la présence de magonnerie non armée et permettent de relever les grandes
tendances au niveau des types de construction utilisés. Tel que discuté dans la revue de
littérature, la magonnerie non armée est présente dans une grande majorité de construc-
tions au Québec, en particulier dans les batiments de catégorie de risque élevé ou de
protection civile du CNBC. Ces batiments peuvent étre désignés comme centre d’accueil
ou de refuge temporaire en cas de désastre naturel. Il est alors important que les bati-
ments avec des défaillances soient réhabilités afin de donner les services nécessaires aux
sinistrés. Le survol des documents techniques présentés par le CNRC, la CSA, la CCMPA
et la CMACN a permis d’explorer des solutions de réhabilitation sismique appliquées aux
constructions problématiques construites en magonnerie non armée. La section traitant
des essais réalisés concernant le comportement sismique de la magonnerie non armée a
permis de comprendre les différents modes de rupture d’un mur et I'utilité d’installer un

systéme de retenue latérale au sommet des murs problématiques.

Le deuxiéme objectif consistait a développer une base de données expérimentale sur le

comportement sismique des murs en maconnerie non armée. Des essais dynamiques sur

183
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table sismique ont été effectués dans le cadre du projet de recherche. Au total, trois murs
ont été testés, dont deux munis d’un systéme de retenue latérale. Des essais de caracté-
risation des matériaux utilisés ont également été effectués, ce qui a permis d’évaluer les
propriétés mécaniques du mortier et de la magonnerie. Les essais réalisés sur le mur sans
systéme de retenue latérale ont permis de bien comprendre 'importance a accorder aux
travaux de recherches concernant la réhabilitation sismique des batiments composés d’élé-
ments en maconnerie non armée. Chacun des murs a été construit de maniere a ce qu’il soit
représentatif d’un mur de cloison du Québec. Les trois murs ont été construits par un ma-
¢on expérimenté et ont été soumis a un chargement dynamique typique d’un tremblement
de terre de La Malbaie, soit la région avec 'aléa sismique le plus élevé du Québec. Les es-
sais ont démontré que ’ajout d’un systéme de retenue latérale augmente considérablement
la résistance sismique et la stabilité des murs de cloison en magonnerie non armée. Les
spécimens munis d’un systéme de retenue latérale ont été capables de résister a plusieurs
secousses sismiques consécutives d’une intensité allant jusqu’a 90% (1°F mur) et 70% (2°
mur) de l'accélérogramme utilisé. L’accélérogramme utilisé est représentatif d'une secousse
sismique pouvant se produire dans la région de La Malbaie (probabilité de dépassement
de 2% en 50 ans). Cet accélérogramme a une accélération maximale au sol de 1.08 g. 1l
est important de noter qu’a la fin des derniers essais réalisés, les murs étaient trés endom-
magés. On estime par contre que les spécimens auraient pu subir des secousses sismiques
encore plus élevées, mais ces essais n’ont pas été réalisés afin d’éviter d’endommager les
instruments et la table sismique. A titre de comparaison, le mur testé sans systéme de re-
tenue latérale a pu résister a une secousse égale a 20% de I'accélérogramme utilisé. Ainsi,
Iinstallation de corniéres dos-a-dos ou en quinconce est une méthode économique et trés
efficace afin de rehausser significativement le niveau de sécurité de la population en cas

d’un tremblement de terre d’intensité modérée ou élevée.

6.2 Recommandations pour les travaux futurs

Ce projet de recherche du CRCP est le premier & avoir été concentré sur des murs de cloi-
sons en maconnerie non armée. Evidemment, plusieurs recommandations sont données en
vue de projets futurs. Premiérement, seulement deux spécimens comportant des systémes
de retenue latérale ont été testés en laboratoire. Il serait intéressant de tester d’autres
spécimens afin de voir si le comportement est similaire d’'un mur a 'autre. De plus, des
contraintes ont dii étre imposées en vue des essais, puisque la table sismique a des dimen-
sions d'uniquement 3 m x 3 m avec un moment de renversement maximal de seulement 273

kN-m. En réalité, les murs de cloison en blocs de béton présents dans les constructions du
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Québec sont beaucoup plus élancés et pourraient avoir un comportement sismique diffé-
rent de celui observé en laboratoire. Il serait alors intéressant d’avoir une base de données
expérimentale plus détaillée, comprenant des murs avec des rapports d’élancement h/t
différents. Il serait aussi intéressant de débuter des travaux de recherche concernant la

modélisation numérique d’'un mur de cloison soumis a un chargement dynamique.
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ANNEXE A

Photos de la construction des murs

A.1 Premier mur

= . LV

Figure A.2 Systéme d’alignement lors de la construction des murs - Mur 1
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Figure A.3 Pose des deux derniéres rangées de blocs - Mur 1

Figure A.4 Tirage de joints - Mur 1
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A.2 Deuxieme mur

o P ; ¥ L

Figure A.5 Prépartion du mortier - Mur 2

Figure A.6 Confection des cubes de mortier - Mur 2
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Figure A.9 Positionnement du systéme d’alignement - Mur 2

Figure A.10 Pose de la derniére rangée de blocs - Mur 2
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Figure A.11 Résultat final - Mur 2

Figure A.12 Construction des primes pour les essais en compression concen-
trique - Mur 2




ANNEXE A

Données expérimentales

A.1 Premier mur
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Figure A.1  Comparaison des TFR de I'accélérogramme et des réponses de la
table sismique pour I'essai MAL1-0.05 - Mur 1
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Figure A.2  Comparaison des TFR de I'accélérogramme et des réponses de la
table sismique pour 'essai MAL4-0.10 - Mur 1
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Figure A.3 Comparaison des TFR de I'accélérogramme et des réponses de la
table sismique pour l'essai MAL6-0.15 - Mur 1
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Figure A.4  Comparaison des TFR de I'accélérogramme et des réponses de la
table sismique pour I'essai MALS-0.20 - Mur 1
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Figure A.5 Comparaison des TFR de 'accélérogramme et des réponses de la
table sismique pour l'essai MAL9-0.25 - Mur 1
0.06
L —Commande
0.05 r —Réponse de la table
0.04
g 0.03
= i
0.02
o | Mm
0.00 Y : MM ‘ VNV .. U0 NV N N
0 2 4 6 8 10 12 14 16 20
Fréquence (Hz)
Figure A.6 Comparaison des TFR de I'accélérogramme et des réponses de la

table sismique pour I'essai MAL10-0.30 - Mur 1
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Figure A.7  Comparaison des TFR de I'accélérogramme et des réponses de la
table sismique pour l'essai MAL11-0.35 - Mur 1
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Figure A.8 Comparaison des TFR de I'accélérogramme et des réponses de la
table sismique pour I'essai MAL12-0.40 - Mur 1
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Figure A.9 Comparaison des TFR de 'accélérogramme et des réponses de la
table sismique pour I'essai MAL13-0.45 - Mur 1
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Figure A.10 Comparaison des TFR de 'accélérogramme et des réponses de la
table sismique pour I'essai MAL14-0.50 - Mur 1
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Figure A.11  Comparaison des TFR de I'accélérogramme et des réponses de la
table sismique pour l'essai MAL15-0.60 - Mur 1
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Figure A.12 Comparaison des TFR de 'accélérogramme et des réponses de la
table sismique pour I'essai MAL16-0.70 - Mur 1
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Figure A.13  Comparaison des TFR de I'accélérogramme et des réponses de la
table sismique pour I'essai MAL17-0.80 - Mur 1
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Figure A.14 Comparaison des TFR de 'accélérogramme et des réponses de la
table sismique pour I'essai MAL18-0.90 - Mur 1
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A.2 Deuxieme mur
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Figure A.15 Comparaison des TFR de 'accélérogramme et des réponses de la
table sismique pour l'essai MAL1-0.05 - Mur 2
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Figure A.16  Comparaison des TFR de I'accélérogramme et des réponses de la
table sismique pour I'essai MAL3-0.10 - Mur 2
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Figure A.17  Comparaison des TFR de I'accélérogramme et des réponses de la
table sismique pour I'essai MAL5-0.15 - Mur 2
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Figure A.18 Comparaison des TFR de 'accélérogramme et des réponses de la
table sismique pour I'essai MAL6-0.20 - Mur 2
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Figure A.19  Comparaison des TFR de I'accélérogramme et des réponses de la
table sismique pour I'essai MAL7-0.30 - Mur 2

0.06

L —Commande
0.05 r —Réponse de la table

0.04 +
r 0.03 |
e I

0.02

0.01 |

0.00 VUEW N/ YW\ Vi VAW AN, J AN ANNN AN A e AP pA poen
0 2 4 6 8 10 12 14 16 18 20

Fréquence (Hz)

Figure A.20 Comparaison des TFR de 'accélérogramme et des réponses de la
table sismique pour I'essai MALS-0.35 - Mur 2
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Figure A.21  Comparaison des TFR de I'accélérogramme et des réponses de la
table sismique pour I'essai MAL9-0.40 - Mur 2
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Figure A.22  Comparaison des TFR de 'accélérogramme et des réponses de la
table sismique pour I'essai MAL10-0.50 - Mur 2
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Figure A.23  Comparaison des TFR de I'accélérogramme et des réponses de la
table sismique pour I'essai MAL11-0.60 - Mur 2
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Figure A.24  Comparaison des TFR de 'accélérogramme et des réponses de la
table sismique pour I'essai MAL12-0.70 - Mur 2
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