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Ce mémoire présente une étude expérimentale sur le comportement d'un bâtiment en 

acier avec diaphragme de toit flexible. Dans ce projet on a évalué les effets de la 

flexibilité diaphragme de toit, de diffërents types d'excentricité et du site sur la réponse 

dynamique de ce type de structure. On a considéré trois types d'excentricité. soit 

l'excentricité de masse, l'excentricité de résistance et I'excentricité de rigidité. De plus, 

on a pris en considération deux sites différents, soit Victoria, Colombie-Britanique, et 

Québec, Québec. 

Dans ce mémoire on présente un aperçu des études antérieures. Ensuite, on a conçu deux 

bâtiments prototypes faisant 60 rn x 30 rn x 6.6 rn, l'un à Québec et l'autre à Victoria, en 

conformité avec les méthodes canadiennes actuelles de conception. On a ensuite défini un 

modèle d'analyse dimensionnelle qui nous a permis de faire le pont entre les bâtiments 

prototypes et le modèle d'essai a l'échelle de k7.5. Des analyses numériques ont permis 

de valider le modèle d'analyse dimensionnelle et de s'assurer que le modèle réduit 

reproduisait bien le comportement des bâtiments prototypes. Ensuite on a construit le 

modèle en considérant deux rigidités en cisaillement du toit. En tout 46 essais ont été 

réalisés, dont 15 dynamiques, 4 de caractérisation statique et 27 de caractérisation 

dynamique. On a remarqué que la flexibilité du diaphragme avait une influence sur les 

périodes de vibrations, les efforts au toit et les déformations dans le plan du diaphragme. 

De plus, on a trouvé que l'excentricité de résistance avait une grande influence sur la 

réponse torsionnelle. Finalement, on a validé les résultats d'un essai en utilisant un 

modèle analytique et le logiciel DRAIN2DX. La concordance entre les résultats 

expérimentaux et numériques était excellente. 



This document presents an experimental study on the seismic behaviour of single-story 

steel buildings with flexible roof diaphragms. In this research, the effects of the flexibility 

of the roof diaphragm, dxerent types of eccentricities and the site on the seismic 

behaviour are examined. Three types of eccentricities were investigated: masse 

eccentricity, stiffness eccentricity and strength eccentncity. By considenng two sites, 

Victoria, British Columbia and Québec City, Québec, the influence of the seismic weight, 

as well as the fiequency content of an earthquake on the seismic response could be 

studied. 

The thesis presents a quick overview of past s~ddies on the behaviour of flexible 

diaphragms. Two prototype buildings (60 m x 30 rn x 6.6 rn) were designed: one for 

Victoria and the other one for Québec City. Current Canadian building codes provisions 

were used in the design of these buildings. Then, a dimensional andysis was performed in 

order to link the prototype buildings to the test model. The scale factor was 1:7.5, which 

was govemed by the space allowed around the shake table. Numerical simulations on the 

model and the prototype buildings enabled us to validate the accuracy of the dimensional 

analysis model. A total of 46 shake table tests were performed, inciuding 15 dynarnic 

tests, 4 for the static characterization and 27 for the dynamic charactenzation of the 

structure. It was found that the flexibility of the roof diaphragrn infiuences the periods of 

vibration, the forces in the roof and the in-plane deformations of the diaphragrn. A strong 

torsional response was observed in the case of strength eccentricity. Finally, in order to 

validate the results obtained with the test model, numerical analysis were performed on 

an analytical model with the computer program DRAIN2DX A cornparison between the 

experimental results of one test and the numerical showed an excellent correlation 

berneen both sets of results, 
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Dans ce premier chapitre on décrit les structures traitées dans ce travail. Ensuite on 

présente la problématique qui nous a poussé à effectuer cette étude. De plus, on souligne 

les objectifs spécifiques ainsi que la méthodologie utilisée dans le projet de recherche. 

Les bâtiments concernés dans cette étude sont d'un seul étage, en acier, avec diaphragme 

de toit flexible. Ce type de bâtiments est très courant, au vu d'un grand nombre de 

centres commerciaux et de bâtiments industriels que I'on rencontre dans les villes nord 

américaines (voir fig. 1.1). En général, le toit comprend un tablier métallique qui est posé 

sur des poutres et poutrelles et le tablier forme un diaphragme horizontal pouvant se 

déformer dans son propre plan. Ce tablier est fait de feuilles larges de 600 mm à 900 mm 

et longues de 4 à 8 m. La profondeur des nervures de ces tabliers est typiquement de 38 

mm ou 76 mm avec une forme trapézoidde. L'épaisseur nominale de I'acier varie entre 

0.76 mm et 1.22 mm. La toiture est supportée par des poteaux, bi-rotulés, faits 

généralement de sections en 1 ou de sections tubulaires. Le système de résistance aux 

charges latérales est fomé de contreventements verticaux, généralement des treillis en 

acier, et du diaphragme de toit. Toutefois, dans le calcul des charges sismiques 

équivalentes, on ne considère généralement que les contreventements verticaux. Les 

diaphragmes sont calculés pour les charges horizontales (séisme et vent), mais l'influence 

de leur flexibilité sur le comportement sismique de ces structures est généralement 

ignorée. 
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Figure 1.1 Bâtiment typique d'un seul étage en acier avec diaphragme de 

toit flexible (tiré de Trernblay et Stiemer, 1996). 

La conception du système de résistance aux charges latérales (SRCL) dans les bâtiments 

courants en acier d'un seul étage est souvent gouvernée par les charges sismiques, 

puisque la hauteur est faible et que le vent a peu d'emprise sur les bâtiments. Dans les 

régions où la surcharge de neige est importante, la domination des sollicitations 

sismiques est plus grande due aux forces d'inertie plus importantes. 

Dans la conception parasimique des codes de bâtiment nord-américains, les sollicitations 

sismiques sont représentées par des charges statiques équivalentes. Le Code National du 

Bâtiment du Canada ( W C  1995) ne permet, implicitement, le développement de 

déformations inélastiques que dans les contreventements verticaux durant un 

tremblement de terre, puisque le choix du coefficient de réduction des charges R dépend 



uniquement du système de contreventement vertical. Toutefois, l'hypothese principale 

dans le code reste que le diaphragme de toit est infinirnent rigide. 

Des études analytiques récentes (ex.: Celebi et al., 1989; Jain et JeMing, 1985; Shepherd 

et Donald, 1967; Tremblay et Stiemer, 1996) sur des bâtiments symétriques simples ont 

montré que la flexibilité du diaphragme de toit influence grandement le comportement de 

ces bâtiments sous l'effet des séismes. Toutefois, peu d'études expérimentales ont été 

effectuées afin de valider ces résultats. De plus. des essais sismiques sur des modèles 

réduits de diaphragmes en acier sont très rares, sinon inexistants. Finalement, on ne 

dispose d'aucune information sur l'influence de la torsion horizontale sur le 

comportement inélastique de ces bâtiments. L'hypothèse principale du calcul de la 

torsion dans la majorité des codes de conception est que la structure demeure élastique 

et, surtout, que le diaphragme de toit est infiniment rigide, ce qui n'est pas le cas des 

bâtiments traités dans le présent projet. 

Dans cette section on élabore les quatre objectifs principaux de ce mémoire. Le premier 

objectif est de valider expérimentalement ce qui a été effectué en terme d'analyses 

numériques en ce qui a trait à l'effet de la flexibilité du toit sur la réponse dynamique de 

ces structures. Le deuxième objectif est d'étudier expérimentalement les effets des 

différents types d'excentricité sur la réponse torsionnelle de ces bâtiments. Le troisième 

objectif de cette étude est de nous permettre d'acquérir une certaine expertise dans la 

modélisation de bâtiments à échelle réduite. Finalement, cette étude nous permet de 

vérifier la concordance entre le comportement d'un spécimen au laboratoire et celui d'un 

modèle analytique. 



1.3.1 Validation des résultats des études antérieures 

Le présent projet de recherche a comme objectif premier de valider, expérimentalement, 

les résultats obtenus à ce jour des études analytiques sur le comportement des bâtiments 

en acier d'un seul étage, symétriques et simples, avec diaphragme de toit flexible, lorsque 

soumis à des mouvements du sol dus aux séismes. Plus spécifiquement, on désire vérifier 

l'influence de la flexibilité du diaphragme de toit sur ce comportement. La raison 

principale de cette validation est de mieux prévoir le comportement sismique, en général. 

de ces bâtiments dans leur conception et d'identifier les paramètres qui ont une influence 

sur ce comportement, Cette validation est effectuée en examinant les propriétés 

dynamiques de ces structures, la distribution des efforts sur le toit, les niveaux de 

ductilité atteints dans les contreventements, les flèches et la déformation en plan du 

diaphragme. 

1.3.2 Étude des effets de la torsion 

Le second objectif du mémoire est d'obtenir, expérimentalement, des informations sur les 

effets de la torsion sur le comportement sismique des bâtiments en acier d'un seul étage 

avec diaphragme de toit flexible. Plus précisément, on examine l'influence de la flexibilité 

du diaphragme de toit sur le Comportement sismique lorsqu'une excentricité dans le 

système est introduite au niveau de la masse. de la rigidité des contreventements 

verticaux ou de la résistance des contreventements verticaux, 



1.3.3 Acquisition d'une expertise dans la modélisation de bâtiments à échelle 

réduite 

Cette étude permet, enfin, d'acquérir une expertise dans la modélisation de bâtiments à 

échelle réduite pour des essais dynamiques non linéaires. 

1.3.4 Concordance des résultats 

Un des objectifs du projet de recherche est d'élaborer un modèle analytique qui reproduit 

le comportement du spécimen. Par conséquent, on est capable de comparer les résultats 

expérimentaux avec ceux des simulations numériques. 

Afin d'atteindre les objectifs établis précédemment, deux bâtiments prototypes d'un seul 

étage, possédant le même système de résistance aux charges latérales, ont été conçus. Un 

de ces bâtiments a été conçu pour la ville de Victoria et l'autre pour la ville de Québec. 

À l'étape de la conception des bâtiments prototypes, on a procédé à des analyses 

dynamiques non linéaires afin de s'assurer que les bâtiments choisis sont appropriés à 

l'étude et que leurs caractéristiques sont adéquates. 

Une fois les prototypes conçus on a déterminé la taille du modèle et on a choisi les 

matériaux pour le construire. Les contraintes s'appliquant à la construction et à la mise 

sous essais du modèle (dimensions, capacité des équipements, matéria W... etc.) ont été 

prises en compte. Le modèle a été conçu en respectant, le plus fidèlement possible, les 

règles de similitude applicables aux études sur modèles de taille réduite. Afin de s'assurer 



que le modèle reproduit le comportement du prototype, des analyses dynamiques non 

Linéaires ont été effectuées et une comparaison a été faite entre le modèle et le prototype. 

On a procédé à des essais sur le modèle réduit à l'aide du simulateur sismique de l'École 

Polytechnique de Montréal. Plusieurs essais ont été réalisés sur ce modèle afin d'obtenir 

I'information requise, tout en variant certaines caractéristiques du modèle (ex. rigidité, 

résistance, centre de masse et la rigidité du diaphragme). Le modèle a été soumis à deux 

séismes de caractéristiques différentes (Est et Ouest de 1' Amérique du Nord). 

Finalement, on a effectué quelques analyses dynamiques sur le modèle numérique afin de 

reproduire les résultats expérimentaux obtenus du modèle. Cette étape avait pour but de 

valider ces résultats. 



CHAPITRE 2 

REWE DE LA LITTÉRATURE 

2.1 INTRODUCTION 

Dans ce deuxième chapitre, on présente la revue de la littérature et des ouvrages traitant 

du sujet. Plusieurs publications pertinentes concernant le sujet du comportement des 

bâtiments d'un seul étage avec diaphragmes de toit flexibles, ainsi que le calcul 

parasismique, incluant les effets de la tonion horizontale, ont été révisées et un bref 

résumé est présenté. De plus, on présente une sous section sur la conception sismique 

des diaphragmes flexibles dans le code canadien (CNBC (1995)) et les codes américains 

(NEHRP (1994), ATC(1981) et UBC (1994)). Puisque le comportement des 

contreventements est primordial dans la présente étude, plusieurs ouvrages ont été 

consultés. De plus, des publications qui traitent de l'analyse dimensionnelle, ainsi que des 

règles de similitude pour la conception des modèles réduits, principalement dans le génie 

parasisrnique, ont été revues. 

11 faut préciser que plusieurs chercheurs ont étudié, analytiquement, l'infiuence de la 

flexibilité du diaphragme de toit sur le comportement sismique d'un bâtiment. Toutefois. 

les études expérimentales sur des modèles réduits sont rares, sinon inexistantes. 



2.2 CONCEPTION DES DIAPHRAGMES DE TOIT EN ACIER 

Les bâtiments doivent être capables de reprendre les charges latérales de vent et de 

séisme. Dans les bâtiments d'un seul étage, ces charges sont d'abord reprises par le 

diaphragme de toit qui les redistribuent aux éléments de contreventements verticaux. 

Dans la majorité des normes, les sollicitations horizontales dues aux séismes sont 

représentées par des charges statiques équivalentes. Par conséquent, les méthodes de 

calcul existantes pour le diaphragme de toit ont été établies (CECM, 1978, CSSBI, 199 1 

et SDI, 199 1) pour des charges horizontales statiques. Dans cette section, on examine les 

états limites ultimes et de service pour le diaphragme de toit. 

Pour le calcul du diaphragme on identifie trois états limites: 

(i) La résistance au cisaillement (état limite ultime). 

(ü) La résistance à la flexion (état limite ultime). 

(iii) La déformation dans le plan du diaphragme (état limite d'utilisation). 

Le Canadm 9er l  Sheet Biiifding Institzire (CSSBI, 199 1) et le Steel Drck Imitilirtr 

(SDI, 1991) proposent, pour la conception d'un diaphragme de toit, une analogie entre 

le diaphragme et une poutre assemblée (plale girder), ou l'âme, le tablier en acier, résiste 

au cisaillement et les ailes, les éléments porteurs se trouvant sur le périmètre, ex. poutres, 

aux efforts de flexion. Cette analogie est illustrée aux figures 2.1 et 2.5, pour le cas d'un 

bâtiment rectangulaire simple avec contreventements verticaux en périphérie. 

La capacité de l'âme a résister au cisaillement dépend de: 



(i) L'aire de la section, l'épaisseur de l'acier, la limite élastique de l'acier et le profil 

des nervures du tabIier. Au Canada, on utilise des tabliers métalliques avec 

nemures de 38 mm ou 76 mm de profondeur, de l'acier ASTMoA653-SQ230 

et une épaisseur nominale variant entre 0.76 mm à 1.22 mm. 

(ii) L'emplacement, le type et l'espacement des connecteurs. Ces connecteurs 

jouent un rde primordial dans la capacité du diaphragme à transférer les 

charges appliquées, ainsi que dans la rigidité du diaphragme. Dans le CSSBI et 

le SDI on fait la différence entre les connecteurs entre le tablier et la structure 

et ceux entre les feuilles du tablier. On utilise des connecteurs de type soudure, 

vis ou clous entre les feuilles et les poutres et poutrelles. De plus, entre les 

feuilles on utilise des connecteurs de type soudure ou poinçonnement. 

La déformation dans le plan du diaphragme est très importante pour la b o ~ e  tenue en 

service de la structure. Par conséquent, il est primordial de bien prédire cette 

déformation. Dans la plupart des codes de conception des diaphragmes on identifie deux 

composantes de déformation du diaphragme: Ar et As (voir fig. 2.2). 

La composante Ar est la déformation flexionnelle conventionnelle. Toutefois, on ne prend 

en compte dans le calcul du moment d'inertie du toit Itoii que les semelles, qui sont les 

éléments situés sur le périmètre du diaphragme et perpendiculaire à la direction du 

séisme. 



V I \  / l  diiphngmc (semelles du 

Figure 2.1 Analogie de poutre assemblée (adapté de CSSBI, 1991). 

Par contre, A. est la composante de déformation qui dépend de la déformation en 

cisaillement du tablier. Celle-ci est influencée par la flexibilité des connecteurs entre le 

tablier et les poutres et poutrelles et le glissement des connecteurs entre les différentes 

feuilIes du tablier en acier. 

A titre d'exemple, la déformation en plan du diaphragme pour le cas simple illustré aux 

figures 2.2 et 2.5, est, en se basant sur la méthode du CSSBI (1991) : 

où 

F: coefficient de flexibilité exprimé en rnmx I O ~ M  

w: charge horizontale appiiquée par unité de longueur (N/m). 

L: longueur du diaphragme (mm). 



E: module de Young de l'acier (MPa) 

Itoii : inertie en flexion du diaphragme et égaie à A , D ~ / ~  

q,,: effort de cisaillement moyen dans le diaphragme (Nfrnm) 

A,: aire brute de la section de l'élément de rive 

D: largeur du diaphragme 

Dans l'équation ( 2 4 ,  le premier terme représente Ia déformation en flexion (Ar), alors 

que le deuxième terme est la déformation en cisaillement (A,). De plus, l'inertie en 

flexion Itoit est calculée en fonction de l'aire de la section des poutres de rive et de leur 

distance du centre de la structure. Puisque cette distance est relativement élevée, l'inertie 

de la section de la poutre elle-même est négligée. 

Pour le calcul du facteur de flexibilité F pour un tablier en acier nervuré, le CSSBI 

indique le suivant: 

où Fi est la contribution de l'acier de base. F2 la contribution du gauchissement des 

nervures et connections, et F3 est l'effet de la portée du tablier. Ces trois facteurs se 

calculent comme suit: 



1 23 
F2 = b ~ t C ,  + '' (mm x 10%) 

(3JJ2N, L: d ~ ( t ,  + t, ) 

(mmx i 0%) 

où: 

b: largeur d'une feuille, en mm 

Cd: égale a I pour poinçonnement, et 1829& pour soudures 

d: distance entre les connecteurs feuilles/poutres, en mm 

G: module de cisaillement de l'acier (78000 MPa) 

h: hauteur d'une nervure 

ID: moment d'inertie de I'aire effective du tablier, en mm4 

4: longueur moyenne d'une feuille de tablier, en mm 

L: portée du chargement, en mm 

n: nombre moyen de feuilles retenues latéralement par mètre 

q : résistance en cisaillement des connecteurs feuilleslpoutre~~ en N/mm 

q2: résistance en cisaillement des connecteurs feuiUes/feuilles, en N/mm 

R: L/L2 

S: module de la section de  la soudure 

tl: épaisseur de I'acier de base du tablier, en mm 

L'équation (2-7) proposée par le SDI pour le calcul de la déformation totale est similaire 

à l'équation (2-2), sauf qu'on fiiit appel à C au lieu de F. 



ou D est la largeur du bâtiment et Gy est la rigidité en cisaillement du toit. 

9 - r  wL 
20 Charge appllqodi 

Figure 2.2 Déformations dans le plan d'un diaphragme (adapté de CSSBI, 1991). 



Le SDI (1991) propose une méthode de calcul pour la rigidité en cisaillement G' du 

diaphragme, qui représente l'inverse du facteur F. Pour le cas simple illustré a la figure 

ou 

E: module de Young de l'acier 

t: épaisseur de métal de base du tablier 

v: coefficient de Poisson de l'acier (v=0.3) 

s: longueur développée de la section d'une nervure du tablier 

d: largeur nette de la section d'une nervure du tablier 

D,: coefficient qui prend en compte la déformation en gauchissement (wczrpirzg 

relaxation), présenté en détails à l'Annexe E 

C: coefficient qui prend en compte l'effet des connecteurs 

Pour faire une comparaison entre le facteur de flexibilité du CSSBI (1991) et la rigidité 

relative du SDI (1991), le tableau 2.1 donne les limites, établies par les deux nonnes 

pour les différents types de diaphragmes. On remarque que les deux manuels de 

conception ont des limites identiques puisque F=l/G9. 



Tableau 2.1 Une comparaison entre F et G et les limites de 

flexibilité 

1 Code 1 CSSBI 1 SDI 1 

Il faut noter que G' et F peuvent être obtenus expérimentalement et qu'ils dépendent de: 

Symbole 
Sys. d'unité 

Unité 
Diaph. Flexible 
Diahsemi-flex. 

(i) La géométrie de la section du tablier en acier (ex. nervures typiques 38 mm et 

76 mm de profondeur). 

(ii) La profondeur d'une feuille. 

(iii) Le nombre et la disposition des connecteurs et leur rigidité au glissement. 

Il faut noter que dans ces méthodes (SDI et CSSBI), on suppose que la direction des 

nervures du tablier par rapport à la force latérale n'a pas d'infiuence sur la résistance ou 

la rigidité du diaphragme. 

F G' 
SI 

mm/kN 
SI 

k N h m  
Xmp. 
in/K 

Imp. 
Win. 

14.3-6.67 
100- 14.3 

0.4-0.85 
0.06-0.4 

.O7-O.lS 
.O 1 -.O7 

1.2-2.5 
17.5-2.5 



Figure 2.3 Déformation du diaphragme (tiré de CECM, 1978) 

Une autre méthode de calcul pour déterminer la flexibilité d'un diaphragme a été 

présentée par la Convention Européenne de la Construction Métallique, CECM (1978). 

Dans cette méthode on a divisé le coefficient de flexibilité du diaphragme en 6 

composantes. Pour un diaphragme formé (voir figure 2.3) de n panneaux de largeur b 

(mm) et de longueur a (mm). avec les nervures parallèles aux forces appliquées, les 

coefficients sont les suivants: 

Distorsion de la tôle 

2aa,  (1 + u)(1+ 2h/d) 
Déformation en cisaillement C,,, = 

Eeb 

Fixation tôle/poutreiie 
2asppa3 

c*,, = b2 

Fixation tôle/tôle 

s 4 
Assemblage aux poutres de rive CU = [s +c- 



n2a3ag 
Déformation en flexion 

= mu2 

Donc 

E: module de Young de l'acier ( k ~ / r n m ~ )  

e: épaisseur de la tôle (mm) 

ci: largeur de la section d'une nervure 

ai. et a3: coefficients de réduction de la prise en compte du nombre de 

poutrelles dans un panneau (voir Annexe F) 

P i  et P2: facteurs pour la prise en compte du nombre de fixations tôle/poutrelle. 

h: profondeur du profilé (mm) (voir Annexe F) 
- 
K : constante qui est fonction la géométrie d'une nervure trouvée 

expérimentalement (voir Annexe F) 

1: largeur du faîte de la nervure. 

n: nombre de panneaux sur la longueur du diaphragme. 

v :  coefficient de Poisson de l'acier. 

n,: nombre de  poutrelles incluant les poutres de rives. 

n,: nombre de fixation tôle/tôle en excluant celles qui passe par les poutrelles. 

nsh: nombre de tôles par panneau. 

p: longueur entre deux connecteurs tÔle/poutrelies dans la direction 

perpendiculaire aux nervures. 

s,: coefficient de flexibilité des connecteurs tÔldpoutreUes. 

s,,: coefficient de flexibilité de la cornaction poutrdpoutrelle. 

s,: coefficient de flexibilité des connecteurs tôldtôle. 



Dans le cas où les nervures sont perpendiculaires aux efforts appliqués, on doit multiplier 

tous les termes de l'équation (2-15), sauf C3, par un facteur b2/a2. De plus, il faut 

préciser que les facteurs al, a*, as. pi, P2 et K se trouvent en tableaux dans la référence 

CECM (1978), et ils sont présentés à l'Annexe F. 

A titre de comparaison, la flèche au bout du premier panneau montré à la figure 2.3, si 

on emploie la méthode CECM, est la suivante: 

où est calculé pour un seul panneau. 

2.3 MEmODE ACTUELLE DE CONCEPTION PARASISMIQUE 

Dans cette section on élabore les méthodes de calcul des charges sismiques. Ensuite on 

examine le calcul des flèches, les effets P-A, la prise en compte de la torsion et de la 

flexibilité du diaphragme dans le calcul parasismique. 

2.3.1 Charge sismique pour ossature principale 

L'objectif du calcul parasismique dans les normes nord-américaines, dont le CNBC 

(1995), est d'assurer un degré de sécurité acceptable contre les défitillances 

catastrophiques et les pertes de vie. 

Dans le cas de bâtiments simples et sans excentricités majeures, ces normes proposent 

une méthode statique pour prendre en compte les charges sismiques. On calcule l'effort 



tranchant à la base dû à un séisme, en négligeant la composante verticale du mouvement 

du sol. Dans le CNBC (1995). on spécifie l'effort tranchant à la base correspondant à 

l'état limite ultime, V, appliqué statiquement, : 

ou U est égal a 0.6 et représente le coefficient d'étalonnage. Le coefficient de réduction 

des charges. Kt, variant entre 1.5 et 4.0 pour les bâtiments en acier, tient compte de la 

capacité du système de résistance aux charges latérales à absorber l'énergie induite dans 

la structure par un séisme. Les valeurs de R attribuées dans le tableau 2.2 dépendent de 

cette capacité d'absorption avec déformations acceptables et sans défàillance, ainsi que la 

redondance de ce système. 

Tableau 2.2 Coef'fîcient R dans la norme CSA-Sl6.1-M94 

Cat. T v ~ e  de svstème de résistance aux charees latérales R 
Charrientes d'acier conformes à la norme CSA-S16.1 

Ossature ductiIe résistant aux moments 
Ossature ductile a contreventement excentré 
Mur de contreventement ductile en tôle d'acier 
Ossature ductile contreventée 
Ossature à ductilité nominale résistant aux moments 
Mur de contreventernent en tôle d'acier à ductilité nominale 
Ossature contreventée avec ductilité nominale 
Mur de contreventement ordinaire en tôle d'acier 
Autres svstemes résistants n'a~~raissant pas aux catégories 1 à 8 

La valeur V. est une approximation de I'effort tranchant à la base d'une structure 

élastique, avec amortissement nominal, et elle est calculée avec l'équation (2- 18). 



où le rapport de vitesse, v. est basé sur des études statistiques des vitesses de pointe au 

sol. S représente un spectre de réponse élastique normalisé. Il dépend de la période 

fondamentale de vibration de la structure, T, et des zones de vitesse Z, et d'accélération 

2. où le bâtiment est situé . Cependant, I est un coefficient de prionté, alors que F est le 

coefficient de fondation. Le facteur W est le poids du bâtiment plus 25% de la surcharge 

de neige. Pour déterminer T, on est tenu d'utiliser les formules empiriques (2-19 à 2-22) 

proposées par le CNBC. Toutefois, dans ces équations on ne prend pas en compte la 

flexibilité du diaphragme de toit. Pour les bâtiments traités dans cette étude, on utilise, en 

générai, l'équation (2-22) pour calculer la période. 

T= 0.1 N Pour toute ossature résistant aux moments. (2- 19) 

= 0.075 (h$I4 Ossature en béton résistant aux moments. (2-20) 

= 0.085 (hJ3" Ossature en acier résistant aux moments (2-2 1) 

= 0.09 h,/& Autres structures (2-22) 

où N est le nombre d'étages, h, la hauteur totale du bâtiment, en mètres, et D, la 

longueur des systèmes de résistance aux charges latérales parallèles au séisme, en mètres. 

Pour le cas des contreventernents en treillis, Ds ea la longueur de l'ossature contreventée 

dans la direction parallèle aux forces exercées (voir fig. 1.1). S'il y a plusieurs ossatures 

combinées D, est la somme de leur longueur. 

On peut aussi b i s e r  l'approximation de Riâyiaigh pour calculer la pénode d'une 

structure. 



où 6i est la déformation élastique produite à l'étage i, par le poids de chaque étage Wi, 

appliqué horizontalement sur la structure. Lorsqu'on utilise les méthodes mécaniques ou 

l'approximation de Rayleigh pour calculer la période de la structure, il faut que V. 

obtenu avec cette période soit au moins égale à 0.80 fois la valeur obtenue à l'aide des 

méthodes proposée par le CNBC (1995). 

En plus de la méthode statique, la plupart des codes proposent une méthode dynamique. 

On conseille d'utiliser cette méthode lorsque les bâtiments sont non uniformes ou avec 

une excentricité majeure. La méthode dynamique proposée dans le CNBC (1995) est 

fondée sur la technique de superposition modale du spectre élastique. Les étapes à suivre 

pour appliquer cette méthode sont les suivantes: 

1) Multiplier le spectre normalisé du CNBC par le rapport de vitesse v pour 

obtenir le spectre de calcul pour le site visé. 

2) Déterminer les périodes naturelles de la structure. ainsi que les modes de 

vibration connexes et les facteurs de participation modale. 

3) Obtenir VdP. en utilisant la résultante quadratique (CQC) pour les bâtiments 

avec des périodes rapprochées; ou la racine carré de la somme des carrés 

(SRSS) pour ceux avec des périodes bien espacées. 

4) Les effets de torsion doivent être considérés. 

5) Pour obtenir les réponses de calcul d'intérêt, on multiplie les réponses 

dynamiques (flèches et efforts) par Vm,, où V est donné par I'équation (2- 

17). 

Le CNBC (1995) indique que lorsqu'on effectue les combinaisons des charges, les 

surcharges dues aux séismes doivent être combinées selon une des formules suivantes: 



l.OD+y(l.OE) 

l.OD+y(l.OL+l.OE) (pour établissement de réunion) 

ou l.OD+y(O~SL+l.OE) (pour les autres) (2-24) 

où D,L et E sont la charge permanente, la surcharge d'utilisation et la surcharge due aux 

séismes, respectivement, et y est le coefficient de risque. Ce dernier est habituellement 

égal à 1.0. 

Malgré que les bâtiments réels, incluant les éléments non-structuraux, offrent plus 

d'amortissement au cours de vibrations de grandes amplitudes, le CNBC conseille de 

considérer un amortissement de 5% de l'amortissement cdique. 

2.3.2 Calcul des flèches 

Dans le CNBC? la flèche horizontale inter-étage A que subit la structure durant un séisme 

est limitée à 2% de la hauteur de l'étage. Cette flèche est obtenue en multipliant la flèche 

élastique calculée sous les forces correspondantes à V. par un coefficient d'amplification. 

Dans le CNBC, ce coefficient est le facteur de réduction R et la flèche est alors: 

2.3.3 Effets P-A 

Les effets P d  ont peu d'influence sur la réponse des bâtiments aux forces sismiques 

poum que la résistance au cisaillement des étages excède une certaine valeur. Sinon, Ies 



déplacements durant un séisme peuvent devenir inacceptables. Le CNBC (1995) 

suggère, pour prendre en compte les effets P-A, de calculer un facteur d'amplification 

(1+8.) à appliquer aux forces sismiques pour le calcul des efforts et des flèches. où 8,. le 

coefficient de stabilité, est donné par: 

oii Fi est la force horizontale agissant à l'étage i, Wi est la charge permanente à l'étage i 

et A,, est la déformation inélastique inter-étage. On peut évaluer l'influence des effets P- 

A a partir de 0,. Si 0,s 0.1, on peut négliger les effets P-delta. Si 8,> 0.4 on doit refaire 

la conception afin de parer à l'éventualité de bâtiments devenant instables à la suite d'un 

séisme de très grande importance. 

La norme CAN/CS A-S 16.1-94 propose une autre formulation pour prendre en compte 

les effets P d ,  mais celle-ci donne les mêmes résultats. On amplifie I'efEet des charges 

sismiques par le facteur U2 qui est donné par l'équation (2-27). 

où Cr est la charge totale de gravité pondérée agissant à l'étage considéré. La force Vr 

est la charge latérale pondérée, Ar est le déplacement horizontal interétage, et h est la 

hauteur de I'étage. 



2.3.4 Prise en compte de la torsion 

L'étude des effets de la flexibilité sur la réponse torsionnelle de la structure est un des 

objectifs principaux du présent mémoire. Un couple de torsion peut être appliqué sur un 

bâtiment (voir fig. 2.4) lorsque le centre de masse (CM) ne coïncide pas avec le centre de 

rigidité (CR). La définition du centre de masse est le point par lequel passent les forces 

d'inertie. Par contre, il existe plusieurs définitions pour le centre de rigidité (CR). 

Filiatrault (1996) a distingué quatre définitions pour ce centre, selon quatre critéres. 

1) Critére des rigiditis relatives 

Le ctitère de rigidités relatives se base sur les rigidités de chaque élément du système de 

résistance aux charges latérales. Cette approche est similaire à l'évaluation du centre de 

gravité. En utilisant l'équation (2-28) on est capable d'évaluer les C O O ~ ~ O M ~ S  (XCR, 

YCR) de ce centre par rapport à une référence quelconque. Cette méthode a été proposée 

pour la première fois par Blume et al. (1 96 1). 

KX, K,+: rigidité latérale d'un élément i, dans la direction x ou y, respectivement 

n: nombre d'éléments de résistance aux charges latérales 

Xi, Yi: coordonnés de l'élément i par rapport à la référence 

2) Critgre de rotation nulle à 1 'étage 



Humar (1984) a proposé que le centre de rigidité à un étage donné désigne l'endroit où 

on peut appliquer la charge à cet étage sans provoquer une rotation en plan à cet étage. 

les autres niveaux pouvant eux tourner. 

3) m i r e  de rotalion nulle a tous Ies 6tnge.s 

Selon Stafford-Smith et Vézina (1985), les centres de rigidité à chaque étage sont les 

points localisés où on doit appliquer les charges latérales sans causer la rotation de la 

structure à aucun des étages. 

4') Critire du centre de cisaiIIement 

En connaissant le cisaillement à chaque niveau on évalue le centre de cisaillement CS. ou 

la résultante des forces de cisaillement passe. Cette définition a été proposée par Tso 

(1990). 

Force Force 

- - 

Moment de torsion 

Figure 2.4 Couple de torsion dans un bâtiment (adapté de Filiatrault, 1996). 



Les quatre définitions sont identiques pour les bâtiments d'un seul étage. Toutefois, dans 

les études ayant conduit à ces définitions, on a fa t  l'hypothèse que les diaphragmes sont 

rigides dans leur plan. 

Le CNBC (1995) propose de prendre en compte l'effet de torsion dans un bâtiment de 

deux façons, selon qu'on utilise la méthode statique ou dynamique, pour le calcul des 

charges sismiques. 

(i)MBthode sfatiqur. 

Lorsque on utilise l'analyse statique pour un bâtiment d'un seul étage, le CNBC (1995) 

propose d'appliquer le plus critique des couples de torsion horizontaux, T, calculés selon 

avec les équations suivantes: 

où Vest la force sismique appliquée et calculée selon l'équation (2- 17). La distance D est 

la dimension en plan du bâtiment, perpendiculaire à la direction du séisme. D'un autre 

côté, e est l'excentricité du CR par rapport au CM, perpendiculairement à la direction de 

la force sismique. Il faut noter que les termes 0.5Ve et 1.5Ve représentent les 

excentricités de calcul "effectives" et O. 1VD est l'excentricité accidentelle. 

(ii)Miithode dynamipre 

Lorsqu'on utilise la méthode dynamique pour calculer les charges sismiques, le CNBC 

(1995) exige d'ajouter la torsion accidentelle dans le calcul. Donc: 



En pratique, on déplace le CM de k 0.1 D lorsqu'on utilise l'analyse dynamique. 

On peut utiliser une méthode de calcul de l'effet de torsion, sans calculer la position de 

CR explicitement. Cette méthode a été proposée par Goel et Chopra (1993). Les étapes 

à suivre sont les suivantes: 

1) On applique les forces latérales au CM, en empêchant le bâtiment de tourner, et on 

dénote les résultats de cette première analyse ri. 

2) On fait la même analyse que dans l), mais on laisse le bâtiment toumer (1-2). 

3) On applique un couple de torsion, T, égal à la torsion accidentelle (éq. 2-30), au CM 

de chaque niveau (r~). 

4) On obtient l'effet total r ,  en combinant les trois analyses avec l'une des deux 

équations suivantes: 

Il est important de noter que l'analyse de la torsion et l'évaluation des centres de rigidité 

se basent sur les rigidités élastiques des membrures, alors que la philosophie du code 

donne lieu a un comportement non linéaire des bâtiments lors d'un séisme important. 

Dans ces conditions, la position du CR est différente de celle déjà évaluée et vane dans le 

temps durant un séisme, selon l'état de la charpente. Seule une analyse non linéaire tri- 

dimensionnefle permet de suivre l'évolution de la position de CR lors d'un séisme. 



2.3.5 Prise en compte de la flexibilité du diaphragme dans la conception 

Dans le but de simplifier les cdculs, la majorité des codes de conception font l'hypothèse 

que les diaphragmes sont rigides. Toutefois, on a soulevé le problème de comportement 

supposé dans la conception et celui observé durant des séismes réels (ex. ATC-8, 198 1). 

ce qui a poussé les chercheurs a prendre en compte, implicitement ou explicitement, la 

flexibilité des diaphragmes. 

Dans le paragraphe 4.1.9.1. 15) du CNBC 1995, on indique que les parties de bâtiments 

décrites dans le tableau 2.3 doivent être calculées, ainsi que leurs assemblages, avec une 

force latérale V,,, et cela pour limiter les flèches. Pour prendre en compte cette force, il 

faut que V, soit plus importante que V. 

Les termes de cette formule sont décrits précédemment, sauf W, qui correspond a W. 

On remarque que les diaphragmes de toit font partie du tableau 2.3 et que S,=0.7. 



Tableau 2.3 Coefficient S, dans le CNBC (1995) 

Composante architectural du 
Murs estérieurs sauf ceus inclus dans 1 et 2 
Murs en porte-a-faux 
Ornementation et accessoirs est. et int. 
Assemblages et Kxations pour 1,2 et 3 

Corps des assemblages ductiles 
Pièces de fixation et d'ancrage des assmeblages 
Assemblages et fisations non ductiles 

Toits et planchers formant des diaplmgmes 
~ O U ~ S .  cheminées et construction hors toit du bâtiment 
Planchers. balcons, poutres. etc. en porte-a-faus 
Plcifonds suspendus. apprei1 d'éclairage et autres accessoires 

fkés au plafond 
Attaches de contre-mur est. en maçonnerie 

Direction de la for 
Normale au mur 
Normale au mur 

Toutes directions 

Toutes directions 
Toutes directions 
Toutes directions 
Toutes directions 
Toutes directions 

Verticale 

Toutes directions 
Normale au mur 

Comparativement, la valeur de 0.7 est très petite par rapport aux autres valeurs, ce qui 

peut indiquer que c'est une mesure implicite de prise en compte de la flexibilité du 

diaphragme. Toutefois, aucune mesure explicite n'est prise en considération de la 

flexibilité du diaphragme dans le CNBC (1995). 

On fait référence a la conception de diaphragme de toit en acier dans le N E W  (1994). 

On indique que le facteur de résistance 4 doit être 0.60 pour des connections 

mécaniques, et 0.50 pour des connections soudées. Toutefois, aucune méthode de calcul 

de la résistance des diaphragmes de toit en acier n'est suggérée. De plus, pour maintenir 

une intégrité structurale, on précise que les déformations dans le plan du diaphragme ne 

doivent pas excéder les déformations admissibles des éléments auxquels le diaphragme 

est attaché. On mentionne dans le IJnfionn Bzri[d~zg Code, LJBC (1994). cependant, 

qu'un diaphragme doit être considéré flexible lorsque la déformation latérale maximale 

du diaphragme est supérieure à deux fois la déformation totale à l'étage. De plus, on y 

ajoute que les forces de conception pour les diaphragmes flexibles doivent être calculées 

avec un facteur de réduction, Rw, *rieur ou égal à 6. Dans le UBC Rw varie entre 4 et 

12. 



Dans plusieurs manuels de conception, on a soulevé le problème de la différence entre le 

comportement prédit des diaphragmes et celui observé. ATC-8 (198 1). ATC-7-1 (1979) 

et ATC-7 (198 1) notent le comportement observé (ex. déformations) de plusieurs types 

de diaphragmes (ex. bois et béton précontraint) durant des séismes réels. On note que les 

diaphragmes avec tabliers en acier ont eu un comportement excellent. Pour avoir une 

meilleure idée de l'importance de l'effet de la flexibilité du diaphragme sur le 

comportement de la structure, ces manuels conseillent d'évaluer la période fondamentale 

de vibration du diaphragme. La raison est le fait que cette période peut être dominante si 

le diaphragme est élancé. 

De plus, dans la Convention Européenne de la Construction Métallique (CECM 1991) 

on suggère, lors du calcul de la résistance sismique des diaphragmes horizontaux. de 

multiplier les efforts sismiques par un facteur de pondération égal 1 S. Cette mesure a 

pour but de s'assurer que le diaphragme est capable de transmettre les forces sisrriques 

aux autres éléments du SRCL. 

2.4 COMPORTEMENT SISMIQUE PARTICULIER DES STRUCTURES AVEC 

DIAPHRAGME FLEXIBLE. 

Le comportement dynamique des stmctures avec des toits flexibles est particulier par 

rapport aux autres types de structures. Dans cette section, on illustre cette particularité 

en deux étapes. En premier lieu on examine les publications qui ont traité de l'influence 

de la flexibilité du toit sur le comportement statique et dynamique. Ensuite, on présente 

les méthodes de conception et comportement sismique des contreventements en treillis 

en acier, 



2.4.1 comportements statique et dynamique et influence de la flexibilité du 

diaphragme. 

La conception sismique des bâtiments de faibles hauteurs est effectuée en appliquant une 

force statique équivalente. Au canada, ces charges sismiques gouvernent souvent la 

conception des bâtiments d'un seul étage lorsque la surcharge de neige est importante, 

même dans des régions de faible activité sismique. Toutefois, l'hypothèse que le 

diaphragme est rigide peut conduire à une conception non sécuritaire. 

Plusieurs chercheurs ont effectué des études analytiques et expérimentales sur l'effet de 

la flexibilité des diaphragmes de toit et de plancher sur la réponse sismique de ces 

structures. Une des premières études effectuées était celle de Shepherd et Donald (1967). 

où l'influence de la flexibilité du toit et du plancher sur les modes de vibration d'un 

bâtiment de deux étages a été étudiée analytiquement. Dans cette étude, on a trouvé que 

la flexibilité des diaphragme a surtout influencé le troisième mode de vibration. D'un 

autre côté, Rutenberg (1 480) a développé un modèle analytique pour prendre en compte 

la flexibilité du diaphragme. En utilisant ce modèle, on a calculé la participation de 

chaque élément du SRCL dans la reprise de la charge latérale. Dans cette étude, on a 

remarqué qu'il y a une différence sensible de comportements lorsqu'on fait l'hypothèse 

que le diaphragme est rigide. Un autre modèle analytique a été développé par Jain et 

Jenning (1985). Ce modèle est cependant basé sur les équations de mouvement et la 

solution est donc exacte. En raison de la complexité du modèle, seuls deux bâtiments 

rectangulaires, simples et symétriques ont été étudiés. Un des deux bâtiment était d'un 

seul étage et l'autre de deux. Dans cette étude, on a remarque I'uifluence de la flexibilité 

des diaphragmes sur les modes de vibration. Parallèlement, Dubina et al. (1997) ont 

analysé un modèle analytique d'un bâtiment d'un seul étage en acier avec un toit flexible. 

Une comparaison a été fàite entre la structure en ne considérant que les 



contreventements et celle avec le diaphragme flexible. L'analyse dynamique linéaire 

montre clairement la différence entre les deux réponses sismiques. 

Kunnath et al. (1991) ont étudié la réponse sismique des bâtiments en béton armé avec 

des diaphragmes de plancher dans le domaine inélastique. Dans cette étude, on a 

développé un modèle analytique et on l'a comparé aux résultats expérimentaux. Les 

résultats analytiques ont montré que la flexibilité des planchers affecte sensiblement la 

période fondamentale de vibration et les déplacements. La phase expérimentale de cette 

étude est présentée par Panahshahi et al. (1994). On y a réalise des essais sur un 

simulateur sismique sur des modèles réduits de deux bâtiments d'un seul étage, à une 

échelle 1:6. On a trouvé que la flexibilité du toit atfecte sensiblement la distribution des 

forces latérales dans Ies éléments du SRCL. De plus, des études expérimentales sur des 

diaphragmes ont été réalisées à Iowa State University, et Porter (1994) a fait un survol 

de ces études où on a effectué des essais cycliques sur 48 spécimens a échelle réelle. Les 

dalles étaient de section composite (acier-béton). Dans une étude ricente, Mauolani et 

al. (1997) ont fait une comparaison expérimentale entre un systeme de résistance latérale 

formé d'une tôle d'acier et un système de contreventements en X. Les deux modèles ont 

subi des charges monotoniques et cycliques. Une des conclusions importantes de cette 

étude est que les demandes en ductilité dans les deux systèmes ont été semblables. 

Celebi et aL(1989) ont analysé des enregistrements d'accéléromètres durant le 

tremblement de terre de Morgan HiII (1984) placés sur une structure existante. Le 

bâtiment était d'un seul étage, et avait une dimension de 34.14 m x 43.90 m. Le toit était 

de contreplaqué en bois. Us ont remarqué que il y a une amplification de 1.5 au centre 

due à la déformation en plan du diaphragme de toit. 

Tremblay et Stiemer (1996) ont également effectué des analyses dynamiques non 

Ihéaires sur des bâtiments (36 stmctures) d'un seul étage, en acier, symétriques (masse 



et rigidité), de différentes tailles (grande, moyenne et petite) localisés dans six sites 

différents au Canada. Ces sites sont différents du point de vue de l'activité sismique et da 

la surcharge de neige. La conception de ces structures a été basée sur les exigences du 

CNBC (1990). Pour la conception des SRCL, on a utilisé l'analogie de poutre profonde 

"plate girder", posée sur des ressorts elasto-plastiques qui possèdent la rigidité 

horizontale des contreventements verticaux Ke (voir fig. 2.5). On a aussi supposé un 

coefficient de réduction R=4. De plus, la rigidité du diaphragme, la masse du diaphragme 

et les connections de toit ont été variées afin d'apprécier l'effet de la flexibilité du 

diaphragme sur le comportement dynamique de la stmcture. 

On a aussi considéré deux systèmes de toiture différents, un lourd et l'autre léger. D'un 

autre côté, on a sollicité les structures dans les deux directions principales. Les résultats 

de cette étude ont été tes suivants: 

1) La flexibilité du diaphragme a une grande influence sur la période fondamentale 

de la structure. Pour toutes les structures, la méthode du CNBC a sous évalué la 

période, dû a l'hypothèse de diaphragrne rigide. Cependant, on a remarqué que 

cette différence est accentuée lorsque la sollicitation est parallèle à la largeur de 

ia structure. 

2) Les déformations horizontales totales étaient en dessous de la limite du CNBC 

1995 (2% de la hauteur de l'étage). De plus, on a remarqué que les structures 

aux sites avec des surcharges de neige moins importantes ont subi en général 

des déformations horizontales plus significatives. 

3) Le niveau de ductilité imposé aux structures dépendait surtout du site. Les 

bâtiments aux sites qui se situe dans des zones sismiques où Z,>& ont atteint 

des niveaux de ductilité plus importants, suivi des structures aux sites Z&,, et 

halement les structures aux sites Z,<ZV. 



4) Les déformations du diaphragme dans son plan, ont été 1.5 à 2.5 fois celles 

prédites statiquement. 

5) La réponse de la structure s'est faite principalement dans le ler mode. 

6) Le rapport entre les moments de flexion maximaux (dynamiquektatique) dans 

le diaphragme se situait entre 1.25 et 2.3. 

7) Les effets P d  ont eu une grande influence sur la ductilité des contreventements 

verticaux; le facteur d'amplification a atteint 2.2 dans certain cas. 

1) On a trouve que les excitations sismiques génèrent, dans le diaphragme, des 

efforts, moment fléchissant et effort tranchant, plus importants que les effort 

supposés par les manuels de conception. 

m, EI, G'b 

Effort tranchant <- 

Moment fléchissaint 

Figure 2.5 Anaiogie de poutre assemblée (adapté de Trernblay et Stiemer, 1996). 



Finalement Medhekar (1997) a effectué des simulations numériques sur un bâtiment d'un 

seul étage en acier. Dans cette étude Medhekar a considéré la flexibilité du diaphragme 

de toit ainsi que la contribution de certains éléments non-structuraux. Les conclusions de 

sont travail sont sunilaires aux conclusions de Tremblay et Stiemer (1996). 

2.4.2 Comportement de contreventements en acier en tension seulement 

L'utilisation de contreventements en treillis comme système de résistance aux charges 

latérales est très courante dans les bâtiments d'un seul étage en acier. La raison 

principale pour cette popularité est leur efficacité et avantage économique certain. Dans 

ce système, les diagonales sont sollicitées principalement par des efforts axiaux en 

tension et compression. Dans le cas de contreventements en tension seulement. on 

néglige leur résistance en compression dû a I'élancement. Malgré leur efficacité, 

Filiatrault (1996) a identifie deux problèmes principaux des ossatures ductiles en acier, 

lorsqu'on utilise des contreventements élancés: 

1) Une structure avec des contreventements est plus rigide que les autres, donc est 

susceptible d'attirer des charges sismiques plus élevées. 

2) Ces contreventements ont des courbes d'hystérésis qui se dégradent rapidement 

avec le nombre de cycles. 



Cornponement d e l  

Figure 2.6 Dégradation de la courbe d'hystérésis d'un portique contreventé par un 

système résistant à la tension seulement (tiré de Filiatrault, 1996). 

La diminution de In capacité d'une membrure à reprendre des efforts de compression, 

avec l'augmentation du nombre de cycles, est surtout due à l'effet Bauschinger combiné 

avec la déformation latérale permanente subie aux cycles précédents. L'effet de 

Bauschinger est expliqué par le fait que le module tangent du matériau diminue 

sensiblement lorsque l'effort appliqué change de direction pour la direction opposée. 

Dans la figure 2.6 on illustre clairement les effets de la dégradation de la résistance. 

Les contreventements en tension seulement sont couramment utilisés dans les bâtiments 

d'un seul étage en acier. Lors de I'utilisation de ce type de contreventements, le 

coefficient de réduction des charges sismiques employé en  de R=2. Cependant pour la 

conception des connections et assemblages on doit considérer une force égaie à 

l.lO&F, où A, est l'aire brut de la section du contreventement et Fy est la limite 



élastique du matériau. On ajoute 10% à la force de plastifkation pour prendre en compte 

les effets d'impact. 

2.4.3 Réponse torsionnelle 

Il existe un paradoxe dans la conception sismique par rapport à la torsion. L'approche 

élastique est souvent utilisée pour l'analyse de la torsion durant un séisme. Toutefois. le 

concept de ductilité est largement utilisé dans les codes de conception. ce qui permet aux 

éléments verticaux du système de résistance aux charges latérales de se plastifier. 

Paulay (1996) a étudié le problème en divisant la réponse torsio~elle en deux 

composantes. élastique et inélastique. Toutefois, l'hypothèse principale de son travail. 

qui a consisté en l'analyse d'une structure d'un seul étage, est la présence de diaphragme 

rigide. 

Bmnenu et Mahin (1987) cint effectué une étude analytique sur la réponse torsiomelle de 

structures simples. Us ont considéré trois types d'excentricité: excentricité de masse. 

excentricité de rigidité et excentricité de résistance. 

2.4.3.1 Réponse torsionnelle élastique 

Dans les approches traditio~elles pour la prise en compte de la torsion, comme celle du 

CNBC (1995), on suppose que les forces d'inertie torsionnelles générées par le 

mouvement au sol sont entièrement absorbées par les éléments élastiques. De plus, on 

suppose que toutes les forces d'inertie passent par le centre de masse (CM). Par 

conséquent, on détermine le centre de rigidité (CR) et le centre de masse (CM), ainsi que 



l'excentricité entre les deux. Ensuite, on superpose les effets translatiomels et les effets 

tors io~els  sans autres considérations additionneiles. 

Paulay (1996) souligne qu'il faut imposer certaines restrictions sur les irrégularités 

géométriques et excentricités dans les bâtiments. Ces restrictions, qui sont appliquées par 

certains pays, ont pour but de s'assurer que l'effort tranchant de conception pour chaque 

élément du SRCL excède la force générée par la réponse élastique. A titre d'exemple, 

dans le code néo-zélandais, on impose deux restrictions données par les équations (2-33) 

et (2-34). La figure 2.7 illustre les paramètres en cause. A elles seules, ces équations ne 

sont pas très révélatrices. Par contre si on observe attentivement l'équation (2-35). qui 

est obtenue par des relations géométriques et la combinaison des équations (2-33) et (2- 

34). on remarque que si on augmente la rigidité translationnelle dans la direction y, il est 

évident qu'on doit augmenter la rigidité torsionnelle. 

Paulay présente aussi des restrictions similaires sont imposées dans le Code Japonais. Les 

équations (2-36) a (2-40) illustre ces conditions. 



Figure 2.7 Bâtiment avec excentricité non nulle (tiré de T. Paulay, 1996). 

kxi et k,: sont les rigidités translationnelles des éléments verticaux, dans les 

directions x et y respectivement. 

Kt: est la rigidité torsiomelle du système, qui représente le moment d'inertie 

polaire des rigidités translationnelles. 

Xi et : sont les coordonnées du centre de gravité des éléments de résistance, par 

rapport à CM. 

D'un autre côté, Bruneau et Mahin (1987) ont étudié des bâtiments simples a deux 

degrés de liberté (x et 8). Avant d'effectuer les analyses non linéaires, ils ont identifié les 

fiéquences naturelies couplés de ces structures en utilisant les équations de mouvement. 

Ensuite, ils ont effectué une analyse paramétrique sur l'effet de l'excentricité sur les 

fréquences naturelles et modes de vibration. Bruneau et Mahin ont varié l'excentricité 

normalisée, qui est le rapport (dr) entre la distance entre CM et CR, e, et le rayon de 



gyration, r, pour examiner son effet sur la relation entre les fréquences naturelles 

couplées et non couplées. La différence se manifeste surtout pour des valeurs de d r  entre 

0.5 et 1.0. Toutefois, la condition de diaphragmes rigides était une des hypothèses de 

leur travail, 

2.4.3.2 Réponse inélastique 

Durant un tremblement de terre on s'attend a ce que les structures ductiles s'exposent à 

des déformations inélastiques. Par conséquent, il est important d'examiner la relation 

entre ces déformations inélastiques et la réponse torsiomelle. Paulay (1996) a identifié 

deux critères de performance pour les structures inélastiques soumises a une réponse 

torsiomelle: (i) les déplacements inter-étage ne doivent pas dépasser 2.5% de la hauteur 

de l'étage; (ii) les déformations, incluant celles dues à la torsion. doivent être telles que le 

niveau de ductilité atteint dans chaque élément n'excède pas la capacité de cet élément. 

La philosophie demière ces deux critères est de quantifier la contribution de la torsion 

dans les déplacements Mastiques, et non d'augmenter la résistance a la torsion. 



Figure 2.8 Un système avec retenue torsionnelle (torsionally unrestrairzed) (tiré de 

Pauiay, 1996). 

Paulay (1996) a introduit la notion de retenue torsionnefle '?orional restruined' qui est 

décrite comme le degré de contrôle sur la torsion résultante des déformations 

translatio~elles inélastiques non uniformes, que certains éléments qui demeurent 

élastiques procurent au système. Par conséquent, on a des systèmes qui possèdent ces 

éléments (torsiondy restrainted sptems) et d'autres qui n'en possèdent pas (torsionally 

unrestrained systems) . 

En utilisant un système simple, illustré à la figure 2.8, Paulay a prouvé que dans un 

système non retenu, si on introduit une petite différence en résistance entre les deux 

éléments verticaux 1 et 2, la réponse torsionneiie peut induire des niveaux de ductilité 

inacceptables dans l'élément le plus fible. Cette différence de résistance est due au fait 

que l'on considère une excentricité accidentelle dans le calcul de la résistance à donner 

aux éIéments. 

Si on introduit une excentricité du centre de masse ou du centre de rigidité dans le 

système présenté a la figure 2.8, on obtient l'équation (2-41) pour évaluer le niveau de 

ductilité au centre du bâtiment. L'aspect le pIus intéressant de cette équation est le fait 



que selon la capacité en ductilité des éléments, on peut déterminer la ductilité du système 

tout en considérant les différents types d'excentricité. Ces équations sont valides pour 

une structure simple simiIaire a celle présentée dans la figure 2.8, et avec une excentricité 

de e, entre CR et C M .  

r: I'éIément du SRCL à la droite. 

1: l'élément du SRCL à la gauche. 

p: la ductilité. 

V: 1 'effort tranchant dans chaque élément. 

Selon l'auteur un système qui est " torsionally r m i n r d  " (voir figure 2.9) est défini 

comme un système assujetti a des grandes déformations inélastiques translationelles dans 

la direction x ou y. De plus, pour les systèmes "toruionally rrstruinad", on introduit un 

concept de centre de résistance, CV, qui est évalué en se basant sur V,, qui est la 

résistance au cisaillement du SRCL. 



Figure 2.9 Système ut~rsionaffy restruineù" 

Paulay (1996) a quantifié le degré de contrôle sur la torsion en utilisant un paramètre hi 

qui dépend de la direction du séisme. Il est calculé selon les équations (2-43) ou (2-44). 

Ces facteurs représentent la contribution des déments perpendiculaires aux sollicitations 

à la rigidité torsionnelle. L'hypothèse principale est que les éléments latéraux cessent de 

contribuer à la rigidité latérale lorsqu'elles rentrent dans le domaine inélastique. Par 

conséquent, la rigidité torsionnelle post-plasitification. si les sollicitations sont parallèles 

a y. est égale à &Kt. Dans l'équation (2-45), on évalue l'angle de rotation post- 

plastification. 

où eV est l'excentricité entre CM et CV. 



Dans la même étude, Paulay (1996) a 6tudié statiquement un bâtiment avec des murs de 

refends parallèles et perpendiculaires à la direction des soIlicitations. Il a supposé une 

excentricité en résistance égale à 25% de la longueur de la structure. Les conclusions de 

cette analyse sont que la résistance sismique globale du bâtiment diminue et que le niveau 

de ductilité dans les éléments les moins résistants atteint des niveaux inacceptables. 

Puisque la torsion ne commence qu'après plastifkation, l'analyse élastique dans ce cas ne 

reflète aucunement la rédite. 

Parallèlement, on a effectué une analyse sur le même bâtiment avec une grande 

excentricité de rigidité. Paulay (1996) a conclu que dans ce cas, les résultats obtenus de 

I'analyse élastique peuvent être satisfaisants. 

Bruneau et Mahin (1987) ont effectué des analyses dynamiques non linéaires afin 

d'évaluer les différents types d'excentricité. Us ont employé un système a deux degrés de 

liberté (x et 8). qui possède deux éléments de résistance aux charges latérales. Dans un 

premier temps, on a varié la résistance des deux éléments. Ils ont utilisé les combinaison 

0.8 et 1 .O Fy, 1 .O et 1.2 Fy, 1 .O et 1.5 Fy et 1 .O et 2.0 Fy pour les niveaux de résistance de 

ces deux éléments. Il faut préciser que Fy est le niveau de résistance établi comme 

référence. Paradoxalement, la première combinaison, soit 0.8 et 1 .O F,, donne lieu a des 

niveaux de ductilité sensiblement plus importants que les autres combinaisons. Dans ces 

dernières les niveaux atteints étaient similaires. 

Pour les excentricités de masse et de rigidité, Bruneau et Mahin (1987) ont remarqué, 

après des simulations numériques préliminaires, que les niveaux de ductilité atteints sont 

plus importants pour l'excentricité de rigidité. 



2.5 ANALYSE DIMENSIONNELLE 

Dans cette étude, le modèle expérimental est un modèle à échelle réduite. Par 

conséquent, il est important de bien rapporter ce qui a été réalisé comme travail sur ce 

sujet. 

Sabnis et al. (1983) ont identifie deux raisons pour lesquelles l'analyse dimensionnelle est 

très importante pour les ingénieurs: 

a) On peut déduire de certaines observations expérimentales des résultats 

théoriques concernant les phénomènes physiques. 

b) En analyse des structures, les solutions exactes sont difficiles à obtenir, donc 

l'analyse dimensionnelle peut donner certaines indications de la forme des 

résultats. Les dimensions fondamentales qui existent dans la nature sont les 

suivantes: 

1. Longueur. 

2. Force (masse). 

3. Temps. 

4. Température. 

5. Charge électrique. 

Moncraz et Krawinkler (198 1) ont établi cinq types de paramètres de similitude: 

1) Propriétés géométriques: distances, longueurs et angles. 

2) Propriété des matériaux: propriétés mécaniques, électriques, thermiques et 

magnétiques. 



3) Conditions initiales: CO, TO et to, qui sont, respectivement, les contraintes initiales 

(ex. contraintes résiduelles), la température initiale et le temps initial. Dans les 

modèles en acier, les contraintes résiduelles ahsi que les contraintes dues aux 

soudages doivent être considérées. 

4) Les conditions frontières, qui peuvent être illustrées par les conditions d'appuis. 

par exemple. Toutefois, on peut les inclure dans la catégorie des effets externes- 

5) Effets externes: (i) Déplacements (séismes). 

(ii) Variations de température. 

(iii) Forces gravitationnelles. 

Pour l'analyse structurale, les dimensions fondamentales les plus importantes sont la 

force. le temps et la longueur. De plus, un quelconque phénomène naturel peut être 

exprime avec une équation de la forme suivante: 

où XI,&, ...., Xn sont des variables physiques qui influencent le phénomène. Selon le 

théorème de Buckingham (19 14), cette équation peut être exprimée comme suit : 

où , . ,  sont des variables physiques adimensionnelles, complètes et 

indépendantes; et qui sont des multiples de Xi,&,......,Xn. De plus, le nombre de 

quantités physiques dans chaque variable x ne doit pas dépasser n-1. La relation entre s 

et n est la suivante: 



où r est le nombre de dimensions fondamentales qui sont considérées dans le problème 

étudié* 

Les deux équations, dirnensio~eue et adimensio~elle, pour l'analyse dynamique des 

structures établies par Moncraz et Krawinkier (198 1) s'écrivent, respectivement: 

ou o est la contrainte, E est le module de Young, g l'accélération gravitationnelle. a 

l'accélération, 1 la longueur, p la masse volumique, t le temps, Q la contrainte initiale. 

Fle vecteur de déplacement et Fo est le déplacement initial. Dans la présente étude on 

doit ajouter aux variables physiques à considérer d'autres variables telles la rigidité du 

diaphragme G', la limite élastique du matériau utilisé F,, le moment d'inertie des 

membrures du périmètre du diaphragme ItOit,. . . ... etc. Dans le chapitre IV de ce mémoire 

on présente en détails le modèle d'analyse dimensionnelle. 

Sabnis et al. (1983) ont distingué trois types de modèles d'essais dans l'analyse des 

structures: 

(i) Modèle "parfait" (tnre rrplica): celui où on reproduit le prototype en respectant 

toutes les Iois de similitudes. 

(iii Modèle de premier ordre: celui où on ne respecte pas certaines Iois de 

similitudes sans que cela n'secte sensibIement la qualité des résultats. 

(i) Modèle distortionné: le modèle où on ne respecte pas les lois de similitudes. 



Les modèles distortionnés ne sont d'aucune utilité dans l'analyse sismique des stnictures. 

Par conséquent, on examine dans les sections suivantes les modèles trie replica et de 

premier ordre. Dans la dernière section, on présente des paramètres de choix pour les 

matériaux utilisés dans les modèles réduits pour l'analyse dynamique des stnictures. 

2.5.1 Modèle parfait 

Puisque dans un modèle parfait on respecte toutes les lois de similitude, la relation entre 

le modèle (indice m) et le prototype ( indice p) est la suivante: 

D'une autre façon: 

7Clp=Z1m, I ~ ~ ~ = R z ~ , . . . . ~ . , X I ~ ~ ~ I ~  

ou &r~,icr, ...., xa)=m équation pour décrire un phénomène physique. 

Dans les modèles parfaits, on a: 

Puisque g est difficilement remplaçable, on a, en général, la même accélération dans le 

prototype et dans le modèle. Ensuite: 



donc i r = ( ~ )  ln /(:) 
P 

Il faut préciser que 1, est le facteur d'échelle des longueurs. En continuant: 

donc JI;= t,/tp = tr 

Le plus grand défi dans la conception des modèles mre replica est le choix des 

matériaux. De l'équation (2-55). on remarque que le facteur d'échelle est fixé par le 

choix des matériaux. 

Moncarz et Krawinkler (198 1) ont étudié quatre alliages de cuivre comme matériau de 

modèle d'une structure en acier. Dans un premier temps, on a identifié deux aiiiages pour 

des essais. Toutefois, on a remarqué qu'un de cess deux alliages était sensible aux 

soudures. Finalement, on a étudié l'alliage de cuivre avec du bronze et du phosphore 

(CA H O ) ,  principalement en raison de son excellente soudabilité. Pour cet alliage, on a 

trouvé que: 

1 1  
1, (Facteur d'échelle raisonnable) 



Le comportement cyclique de cet alliage est par contre différent de l'acier. On a en effet 

remarqué qu'il a une plus grande capacité de dissipation d'énergie. 

Dans leur étude, Moncraz et Krawinkler ont construit un modèle réduit d'un pseudo- 

prototype en acier déjà construit en utilisant l'alliage de cuivre. On a ensuite soumis le 

modèle et te pseudo-prototype à des sollicitations sur une table vibrante. On a utilisé 

l'enregistrement de El Centro a 63% pour les essais élastiques et a 177% pour les essais 

inélastiques. On a trouvé que le comportement du modèle était semblable à celui du 

pseudo-prototype. dans les domaines élastique et inélastique. 

2.5.2 Modèle de premier ordre 

Le degré de similitude entre le prototype et le modèle est tel qu'il existe ~ ~ / ~ , # l .  On 

néglige une erreur introduite par une similitude incomplète, ce qui signifie qu'on doit 

bien choisir les paramètres importants à considérer dans l'étude. 

Selon Moncarz et Krawinkier (1 98 1). il y a deux types de modèle de premier ordre: 

a) Modèles avec simulation de masses artificielles ( Artmial mass simlilation ): 

Puisqu'il est dif£icile d'avoir un matériau avec un module de Young très petit ou 

une grande masse volumique, il semble plus raisonnable d'augmenter la densité 

du matériau en ajoutant des masses additionnelles. La masse volumique 

additionnelle pl à ajouter est : 



[y- <Pl $ 
où Er, (p), et (p), sont le facteur d'échelle des modules de Young, la masse 

volumique du prototype et le facteur d'échelle des masses volumiques entre le 

matériau du modèle réduit et celui du prototype, respectivement. Toutefois, 

l'équation (2.59) n'est employée que lorsqu'on utilise des masses distribuées. En 

cas de masses concentrées (Izrmped masses), on ajoute des masses selon le facteur 

de similitude sur la masse totale M,. 

On précise que ces masses concentrées, lorsqu'elles sont importantes. peuvent 

affecter la réponse de la structure en induisant des déformations locales. 

b) Modèles ou on negiige les forces de gravité. Dans l'analyse dynamique des 

structures, les contraintes induites par les forces de gravité peuvent être 

négligées. donc: 

Donc l'équation adimensiomeile (2-50) devient: 



Le Tableau 2.4 présente les relations entre tous les facteurs de similitude pour les 

modèles tme repiica et de premier ordre. Dans ce tableau il y a deux colonnes 

pour le cas de modèles où on néglige les forces de gravité. La colonne (1) est pour 

le cas où on utilise des matériaux différents de ceux du prototype alors que le 

colonne (2) est pour le cas où on utilise le même matériau. De plus, on a marqué 

d'un signe (*) les facteurs de similitude pour la masse volumique et la rigidité 

spécifique, dans le cas de modèles avec simulation de masses. Ceci est pour 

souligner le fait qu'il faut calculer ces valeurs selon les équations (2-59) ou (2-60). 



Tableau 2.4 Facteurs de similitude dans le génie parasismique 

1 Paramètres dc 

1 simiiitude 

Ir Temps tr 

Frequence w, 

Vitesse Vr 

Acc. gravit. gr 

Accélération a, 

Masse volumique pr 

Déformation E, 

Contrainte or 

Module élastique E, 

Rigidi té spécifique 

WP)~ 
Déplacement fi, 

Force Fr 

Énergie ( W r  

Type de Modèle 

2.5.3 Paramètres pour le choix des matériaux 

hemier ordre 

Forces de 

gravité 

ndgfigées~i~ 

Ir 
Ir 

1;' 

1 

Négligée 

1;' 

Le choix des matériaux utilisés dans l'expérience est crucial pour la validité des résultats, 

spécialement pour des essais dynamiques non linéaires. Les propriétés mécaniques qui 

doivent être comparées entre le modèle et le prototype sont les suivantes: 



1) Coarbe GE 

Si aucune distorsion n'est tolérée, donc le rapport a/& doit être identique a chaque point 

de la courbe O-&. Toutefois, on peut simuler cet effet en s'assurant que la quantité 

d'énergie dissipée par le matériau est correctement simulée. 

2) Coefficient de Poissoti 

On peut remarquer que v fait partie des paramètres de l'équation adimensiomelle. Mais 

l'erreur introduite en utilisant un coefficient de Poisson différent est faible et elle est 

inversement proportionnelle à l+v. A titre d'exemple si on prend vm=0.2 et v,=0.3, 

l'erreur introduite est de 8 %. 

3) L 'amortissement du matériau 

Le plus grand problème est de simuler I'amortissement du matériau, mais on peut le 

négliger si on évalue l'amortissement de la stnicture au complet. 

4)Les efjéts dtc t m x  de d6formatiot1 

Pour l'acier structural, un haut taux de déformation ( E  ) a comme effets d'augmenter la 

résistance et de diminuer la ductilité. Puisque le taux de déformation est évalué avec un 

facteur d'échelle de Ut,  Ce taux sera plus élevé dans le modèle, ce qui donnera lieu à 

des résistances plus grandes. Certains chercheurs ont établi des relations empiriques pour 

quantifier l'effet de taux de déformation sur la limites élastique de l'acier: 

Nagaraja (1 966) 

(FY ), -- (0.33) 
Moncraz et Krawinkler (1 98 1) 

F 
- 0.973 + 0.45 & (2-64) 

y,,0-4 



Wakabayashi et ai. (1 984) 

où est la limite élastique de l'acier sous un taux de déformation I et CF,), est la 

Limite élastique sous les charges statiques, c'est a dire un avec taux de déformation plus 

petit que lxl0"/sec. Toutefois. on ne peut utiliser l'équation (2.63) pour des taux de 

déformation plus élevé que 1 . 4 ~  103/sec. Dans l'équation (2.64) on a utilisé un taux de 

déformation de référence de 2xlo4/sec pour illustrer l'effet des charges statiques, et 

F~, 10-4 
est la limite élastique à ce taux. Par contre, Wakayashi et al. (1 984) ont utilisé un 

taux de déformation de référence, f. , de 50x 1 o4/sec. 

5)Lrs effets à long terme 

Prendre en compte les effets du temps sur les matériaux (ex. retrait et fluage). 

6) Les effets de la taille 

L'effet de la taille sur la résistance a été étudié par plusieurs chercheurs mais avec des 

résultats fragmentaires. Toutefois, des effets comme le gradient de déformation et les 

paramètres de fabrication ne peuvent pas être évités (ex. soudure). 

7)La dtrctiiitk 

La ductilité est affectée par: 

a) Le taux de d6formation, qui est inversement proportionnelle à la taiUe du modèle 

b) Les connections, surtout les soudures. 



8) Les moyens de fabricution des éléments 

On doit contrôler les changements due a la fabrication. 

Lorsque l'on n'utilise pas le modèle replica, l'acier structural devient un choix 

naturel. Les avantages de l'utilisation de l'acier comme le matériau du modèle sont que 

les courbes contraintes-déformations sont identiques et qu'on peut simuler les 

assemblages. Toutefois, il faut prendre en compte. entre outre. I'augmentatioii de taux de 

déformation, qui cause une augmentation dans la résistance. 



CHAPITRE 3 

CONCEPTION DES BÂTMENTS PROTOTYPES. 

3.1 INTRODUCTION 

Avant de concevoir un modèle d'essai au laboratoire, on devait concevoir des bâtiments 

en se basant sur les méthodes de conception actuelles. Dans notre cas, ces bâtiments sont 

fictifs. Toutefois, on devait choisir le site et les dimensions des structures qui permettent 

d'observer le mieux l'iduence d'un diaphragme de toit flexible sur le comportement 

sismique de la structure. Dans ce chapitre, on décrit le choix du site et des dimensions 

des bâtiments prototypes ainsi que la note de calcul détaillée de la conception. 

3.2 CHOIX DES SITES ET DE DIMENSIONS DES BÂTTMENTS 

Afin de faire un choix éclairé quant au site et aux dimensions du bâtiment, on examine en 

premier lieu les résultats de l'étude faite par Tremblay et Stiemer (1996). Ensuite, on 

présente les paramètres de conception de ces bâtiments prototypes ainsi que les 

justifications nécessaires. 

3.2.1 Tremblay et Stiemer, 1996 

Comme indiqué dans le chapitre II, l'étude effectuée par Tremblay et Stiemer comportait 

des analyses dynamiques sur des bâtiments d'un étage avec diaphragme de toit flexible. 

Un total de 72 structures ont été considérées en variant 4 paramètres, soient la taille, le 

type de toiture, le site et la direction sollicitée de la structure. On a conçu des bâtiments 

de différentes tailles (petits: 30 m x 15 m x 5.4 m, moyens: 60 m x 30 m x 6.6 m et 



grands: 120 m x 60 m x 9.0 m) et avec deux types de toiture (légère: 1.0 kPa et lourde: 

2.2 kPa). De plus, pour la conception, on a localisé ces structures dans six villes au 

Canada qui ont des caractéristiques sismiques différentes: Victoria (C.-B.), Vancouver 

(C.-B.), Ottawa (Ont.), Québec (Que.), Prince Rupert (COB.) et Whitehorse (Temtoire 

du Yukon. On a aussi sollicité chaque structure dans ses deux axes principaux. 

Finalement, on a soumis analytiquement ces structures a un ensemble de tremblements de 

terre représentatifs pour chaque site. 

Tableau 3.1 Paramètres de pondération pour le choix 

Les résultats de ces analyses sont résumés dans le tableau 3.1. Dans ce tableau. on 

présente la moyenne des résultats pour chaque paramètre normalisé par rapport à la 

moyenne obtenue pour les 72 cas. Par exemple, pour le résultat T/ï" on obtient les 

valeurs 1.27 pour la direction courte et 0.73 pour la direction longue. Pour la direction 

courte, la valeur de 1.27 signifie que la moyenne des valeurs TiT' lorsque la structure est 

sollicitée parallèlement à sa largeur est 27% plus importante que la moyenne de toutes 

les structures. Finalement, la colonne TOTAL est la somme des valeurs obtenues pour 



tous les indicateurs étudiés. Cette valeur reflète un comportement global pour chaque 

paramètre varié. 

L'indicateur T/T' est le rapport entre la période naturelle de vibration lorsqu'on prend en 

compte la flexibilité du toit et la période d'un systéme à un degré de liberté pour lequel 

on ne prend en compte que la rigidité des contreventements. L'indicateur duc/duc9 

reflète le rapport entre le niveau de ductilité atteint par la structure avec le diaphragme 

flexible et la ductilité d'un système a un degré de liberté possédant la même Fréquence 

naturelle et la même masse au toit. M est le rapport entre le moment de flexion 

dynamique maximum dans le diaphragme et le moment statique maximum (voir figure 

2.5). L'indicateur P-A est le pourcentage d'augmentation des niveaux de ductilité 

lorsqu'on considère les effets de deuxième ordre. DUC est tout simplement le niveau de 

ductilité maximum atteint. L'indicateur Fièche est le pourcentage de la flèche totale 

maximale au toit par rapport à la hauteur de la structure. Finalement, A indique la 

déformation maximale dans le plan du diaphragme. 

3.2.2 Choix et justifications 

Dans la présente section, on discute du choix final et des motifs qui y ont conduit. 

Après l'examen du tableau 3.L, il a été convenu d'étudier deux bâtiments de taille 

moyenne (60 m x 30 m x 6.6 m), sollicités dans la direction pardele à leur largeur, 

munis d'une toiture légère (1.0 kPa) et situés dans les villes de Québec et Victoria. 

Si on observe la colonne TOTAL dans le tableau 3.1, on note que les petits bâtiments 

sont, en général, plus critiques. Vu que les bâtiments moyens sont plus représentatifs des 

structures réelles, on a choisi la taille moyenne. On a choisi la direction des sollicitations 



la plus critique qui est celle parallèle aux côtés courts. On a aussi choisi le type de toiture 

en se basant sur les résultats présentés dans le tableau 3.1. 

Dû au fait qu'ils Som peu peuplés, on a exclu les sites Whitehorse et Prince Rupert dès le 

début. Par la suite, on a choisi le site le plus critique dans l'Ouest du Canada et celui le 

plus critique dans l'Est du Canada, soient Victoria et Québec, respectivement. Par ce 

choix se trouvait à considérer deux conditions sismiques différentes mais aussi deux 

masses différentes car même si le type de toiture est le même, la surcharge de neige au 

toit est dzérente d'un site à l'autre. Par contre, la combinaison de ces deux facteurs 

résultent en une même charge sismique de calcul pour les deux sites, c'est-à-dire deux 

structures diffërentes possédant le même SRCL, si ce dernier est entièrement gouverné 

par les charges sismiques. 

3.2.3 Description de la structure du bâtiment prototype 

La structure du prototype est illustrée à la figure 3.1. Les dimensions du bâtiment sont 

60 m x 30 m x 6.6 m. On a retenu des systèmes de résistance aux charges latérales et de 

gravité qui sont typiques pour ce type de bâtiments. 

La toiture est composée d'un tablier 38 mm de profondeur, posé sur des poutrelles 

espacées de 1875 mm. Les feuilles sont larges de 9 14 mm. La longueur de chaque feuille 

est de 7500 mm. 

Les poutrelles reposent sur des fermes de 30 m de portée, espacées de 7.5 m. Sur la 

périphérie, les poteaux sont espacés de 7.5 m. 



Les contreventements verticaux sont disposés sur les 4 murs extérieurs. Les diagonales, 

qui sont identiques, agissent en tension seulement dû à leur élancement qui est important. 

3.3 NOTE DE CALCUL 

Dans la présente section, on examine les différentes charges spécifiées par le CNBC 

(1995). Dans un premier temps, on examine les charges latérales et de gravité. Ensuite, 

on présente la conception des éléments du SRCL et des éléments du système de 

résistance aux charges de gravité. Finalement, on s'assure que les flèches respectent les 

critères du CNBC (1995). 

3.3.1 Charges latérales 

Dans cette partie on examine les charges latérales calculées selon le CNBC (1995). En 

premier lieu, on illustre les charges sismiques pour les deux villes puis les charges de 

vent. Les charges de gravité, permanentes et vives, au toit de même que les données 

climatiques et sismiques pour les deux sites sont présentées au tableau 3 2. 

Tableau 3.2 Données pour la conception a Québec et Victoria 

Québec 
Victoria 

D (kPa) 
1.0 
1.0 

L (kPa) 1 2. % 
3 
5 

3.14 
1.0 

4 
5 

a (g) 
0.19 
0.28 

v 
0.14 
0.28 

q ( 1 w  
0.48 kPa 
0.35 kPa 



3.3.1.1 Charges sismiques 

On s'est basé sur les équations (247). (2-18) et (2-32) pour le calcul des charges 

sismiques. Pour la d e  de Québec, le calcul est le suivant: 

La période naturelle selon l'équation (2-22)était égale à T=0.15 sec. En considérant 

U=0.6, 1-0.15, R=2.0, A-1800 m2, S=4.2, F=1.0, I=1.0, D=1.0 kPa, L-3.14 kPa et 

S,,=0.7 on a pu calculer le charge sismique. Par contre, il fallait aussi calculer le poids 

sismique: W=(1.0+0.25~3.14)~ l8OO=32 13 W. 

En se basant sur les données présentées précédemment, on obtient: 

V~0.15x4.2x1.0xL.Ox3213x0.6/2= 607 kN 

V~0.15xl.Ox32l3xO.6= 289 kN 

Les différences entre les villes de Victoria et Québec sont la surcharge due a la neige, et, 

donc, le poids sismique. et le spectre de réponse. A Victoria, le poids sismique calculé 

est de 2250 kN. D'un autre côté, S=3.0 et v=0.30. Par conséquent: 

V,=O.3x3.0x 1.0~ 1.0x0.6x2250/2.0= 608 kN 

vkO.3~ l.OxZ2SOxO.6= 405 kN 

On remarque que les deux forces sont presque identiques. Par conséquent, si la charge 

sismique est prédominante par rapport à la charge de vent, les systèmes de résistance aux 

charges latérales pour les deux bâtiments prototypes seront identiques pour les villes de 

Québec et Victoria. Cet aspect est important dans le modèle d'essai parce qu'il nous 

donne une plus grande flexibilité dans la construction du modèle. 

Dans cette conception, on a complètement négligé la torsion accidentelle prescrite par le 

CNBC. L'introduction de plusieurs types d'excentricité dans le modèle d'essai (voir 



chapitre V) était la raison principale pour cette omission. De plus, on a également négligé 

les effets P-A, 

3.3.1.2 Charges de vent 

Dans le CNBC (1995) la charge de vent est calculée selon l'équation suivante: 

où p est la pression extérieure, s'exerçant de façon statique et dans une direction 

nonnale aux parois du bâtiment, q est la pression dynamique de référence qui dépend du 

site et la période de retour, Ce est le coefficient d'exposition, Cg est le coefficient de 

rafale et C, est le coefficient de pression extérieure. 

En prenant une période de retour de 1/30 ans pour q (tableau 3.2), la force latérale 

pondérée due au vent a Québec est de 371 kN, ce qui est largement inférieur à la charge 

sismique pondérée calculée dans la section 3.3.1.1. Pour la ville de Victoria, cette charge 

était de 271 kN, elle aussi inférieure à la charge sismique pondérée. 



Fermes@7500 mm Contreventements 
profondeur 1600 

(A) Tablier métallique 
Profondeur = 38 mm 

Largeur d'une nervure = 152 mm 
Largeur d'une feuille = 9 14 mm 

Longueur d'une feuille = 7500 mm 

Figure 3.1 Bâtiment prototype 

3.3.2 Charges de gravité 

Les charges de gravité considérées pour la conception des bâtiments prototypes sont la 

charge permanente sur le toit de 1.0 kPa et la charge vive. La seule charge vive prise en 

compte était la surcharge due a la neige qui était de 3.14 kPa à Québec et de 1.0 kPa à 

Victoria. 



3.3.3 Conception des éiémeots du SRCL 

Contreventements 

On a conçu les contreventements en se basant sur la charge due au séisme calculée dans 

la section 3 -3.1.1. En considérant la charge de 608 kN et la limite élastique Fv=350 

MPa, on a trouvé que A.>1286 mm2 et &=14.5 kN/mm, où A, est l'aire de la section 

d'un contreventement et Ke est la composante horizontale de sa rigidité axiale. 

Toutefois, le CNBC (1995) permet de diminuer la charge latérale appliquée jusqu'a 20% 

si on utilise d'autres méthodes de calcul de la période fondamentale de vibration, et que 

la charge latérale calculé avec cette pénode soit moins important que celle obtenue avec 

l'équation (2-17). En considérant deux ressorts en parallèles possédant la même rigidité 

latérale Ke, et une masse correspondante à la masse sismique sur le toit pour la ville de 

Québec, on a obtenu une période fondamentale de 0.67 sec. À cette pénode correspond 

une force de cisaillement à la base de 266 kN. Par conséquent, la force de cisaillement 

minimale à la base est de 0.8~608=486 W. En utilisant cette force on obtient une aire de 

la section pour un contreventement égale à 1028 mm2. ce qui correspond à une rigidité 

latérale de K~11.6 - icN/mm. 11 faut préciser qu'on a utilisé des contreventements 

identiques sur les 4 murs de la structure. 

Diaphragme 

Pour le diaphragme de toit, on s'est basé sur la méthode du SDI (1991) présentée a la 

section 2.2. Dans ce cas on s'est basé sur l'approche de conception en capacité. Dans 

notre cas, le but de cette approche est de s'assurer que les déformations inélastiques ne 

se développent que dans les contreventements. Par conséquent. la force de cisaillement 

de conception du diaphragme est de 6.6 kNfmm. Cette valeur a été obtenue en 

considérant un état h i t e  de seMce et 10% dû a l'impact. En se référant aux tableaux du 

SDI (1991). on a noté deux configurations qui satisfaisaient les critères de résistance et 

de flèches, 



La première contiguration de diaphragme comprend 5 soudures 16 mm feuillelfeuille par 

portée (1875 mm), un patron de 5 connecteurs sur la largeur d'une feuille (914 mm), 

entre les feuilles et les poutrelles et poutres. Tous les connecteurs sont des soudures de 

16 mm. Pour cette configuration, on obtient une rigidité en cisaillement G'=3.11 Wlmm 

(SDI, 199 1, page V3). Pour la deuxième configuration on a 4 connecteurs feuille/feuilIe 

par portée, un patron de 7 connecteurs sur la largeur d'une feuille (914 mm) entre les 

poutres et poutrelles et les feuilles. Tous les connecteurs sont des soudures de 16 mm. 

Dans ce deuxième cas, la rigidité en cisaillement du diaphragme de toit était de G'=8.90 

kN/mm. Dans les deux cas le tablier utilisé avait une profondeur de 38 mm et une 

épaisseur minimale d'acier de 0.76 mm. Il faut préciser que les valeurs des tables du SDI 
L 

(1 99 1) sont basées sur trois portées. 

3.3.4 Conception des éléments du SRCG 

Dans le tableau 3.2 on illustre les différents déments conçus pour les bâtiments 

prototypes. Pour ces éléments on n'a considéré que les charges permanentes et vives, 

sauf dans le cas des poteaux ou on a aussi considéré les charges sismiques. II faut 

mentionner qu'on n'a choisi qu'une section pour tous les poteaux. 



Tableau 3.3 Éléments du système de résistance aux 

charges de gravité 

1 Membrure 1 Oubbee 1 Victoria 1 
1 ~outrelles 1 Prof. 600 mm 1 Prof 450 mm 1 

En prenant en compte la déformation axiale dans les poteaux, on a recalculé la rigidité 

Poutres axes A&I 

Poutres axes 1&5 

Fermes (B@B) 

Poteaux 

latérale des contreventements. Pour le cas de Québec, cette rigidité était KB=ll . l l  

M/mm et pour Victoria ICB=10.99 - kN/mm. 

W200x59 

W200x42 

Prof. 1600 mm 

HSS 152x152~ 1 1  

3.3.5 Calcul des flèches 

W200x46 

W200x42 

Prof. 1600 mm 

HSS 127x 127x 1 1  

Dans le tableau 3.4, on présente les élément du calcul de la flèche maximale pour chaque 

ville. On remarque qu'on respecte le critère du CNBC (1995). II faut retourner aux 

équations (2-1) et (2-7), pour mieux comprendre le tableau 3.4. De plus, le AB est la 

déformation due aux contreventements. 

Dans ce tableau on remarque que le système est très flexible car on rencontre tout juste 

la limite de flèche du CNBC de 2% de la hauteur. De plus, on remarque le fait que les 

flèches vis-à-vis des contreventements (AB) ne sont pas négligeables par rapport aux 

déformations dans le plan du diaphragme (As+Af). 



Tableau 3.4 Calcul de la flèche 

Paramètre Québec Victoria 

L i t  (mm4) 2 . 3 8 ~ 1 0 ' ~  2 . 3 8 ~  10" 

KB (kN/mm) 11.11 

AB (mm) 2 1.89 

G' (W/rnm) 3.1 1 

Ar (mm) 3.19 

A s  (mm) 39.10 

Ain~mti~ue=Atotd ~ 2 . 0  128.36 

%h 1.94 



C W I T R E  4 

ANmYSE DIMENSIONNELLE 

4.1 INTRODUCTION 

Ce chapitre explore, dans un premier temps, un modèle d'analyse dimensionnelle. La 

transition des bâtiments prototypes à un modèle d'essais à échelle réduite est primordiale 

dans la présente étude. M n  de s'assurer que ce modèle d'analyse dimensionnelle est 

valide pour notre cas, on a développé un modèle analytique avec le logiciel DRAIN- 

2DX qui représente un bâtiment d'un seul étage avec un diaphragme de toit flexible et 

des contreventements sur les côtés. On a soumis les bâtiments prototypes et les bâtiments 

modèles aux mêmes excitations dynamiques. Finalement, on a comparé les résultats 

obtenus de ces deux séries de simuIations. 

4.2 MODÈLE DE L'ANALYSE DIMENSIONNELLE 

L'analyse dimensionnelle permet le passage d'une échelle réelle à une échelle de taille 

différente. Toutefois, il faut identifier en premier lieu un modèle d'analyse dimensionnelle 

qui reflète le phénomène physique étudié. 

Pour le cas de l'analyse dynamique des stnictures, on utilise l'équation adimensionnelle 

(2-50). Mais, dans la présente étude, on doit ajouter d'autres variables physiques, qui 

sont la rigidité en cisaillement du diaphragme, G', la limite élastique du matériau utilis+ 

Fy, et les coefficients d'amortissement de Rayleigh, a et B. On n'a pas inclus la rigidité 

flexionnelle du toit parce qu'elle est implicitement incluse dans la variable physique 1. 



Dans les bâtiments d'un seul étage en acier, la masse des éléments de la structure autres 

que le toit est faible et peut être négligée. La masse volumique des éléments p peut être 

négligée et seule la masse par unité de surface de la toiture, m', est d'importance et par 

conséquent, on n'a considéré que la masse surfacique du toit dans le modèle et le 

prototype. 

En considérant les hypothèses élaborées dans les paragraphes précédants, on obtient 

l'équation (4-1) qui est anaiogue a l'équation (2-49). Cette équation sert à relier toutes 

les variables physiques qui affectent le phénomène. 

En se basant sur l'équation (4-1). on a dérivé l'équation adimensionnelle (4-2): 

On a obtenu les facteurs adimensio~elles qui inclus les facteurs d'amortissement en se 

référant a l'équation (4-3). 

où [cl, [ml et [k] sont les matrices d'amortissement, de masse et de rigidité, 

respectivement. 

Si on utilise le même matériau, l'acier, pour le modèle et le prototype, le facteur de 

similitude du module de Young devient E,=l. Au même titre, si on considère une masse 



surfacique identique, le facteur de similitude de la masse surfacique est m',=l. Ces deux 

hypothèses se reflètent par l'utilisation d'un tablier en acier, dans le modèle et dans le 

prototype, sur lequel on met un masse surfacique identique. On obtient les équations (4- 

4) et (4-9, en se basant sur le théorème de Buckingham (1914). 

Donc: 

tm 1, t, =JI; où (t, =- et 1, =-) 
P ' P 

De la même façon pour G': 

Donc: 

G', = 1, 

où t ,  G', et 1, sont le facteur de similitude du temps, la rigidité en cisaillement au toit et 

le facteur d'échelle, respectivement. De la même façon on peut dériver les facteurs de 

similitude pour chaque paramètre de ['équation (4-1). Dans le tableau 4.1 on présente les 

facteurs de similitude de toutes variables physiques en fonction du facteur d'échelle. Afin 

de respecter l'espace dans le laboratoire et la capacité du simulateur sismique à l'École 

Polytechnique, on a considéré un facteur d'échelle de lr=Vï.5. Ce dernier point est 

développé plus en profondeur dans la section 5.1. 



Tableau 4.1 Facteurs de similitude 

Paramètres Facteur de similitude 

Longueur Ir 

Temps t r 

Fréquence or 

Vitesse vr 
Acc. gravitationnelle gr 

Accélération ar 

Masse surfacique m', 

Déformation Er 

Contrainte o r  

Module élastique E, 

Rigidité du diaph. G', 

Déplacement 

Force 

Coefficient d'mort. a, 

Coefficient d'amort. p, 

Résistance FF 

Dans la présente section, on présente les paramètres importants dans les analyses 

numériques effectuées pour valider le modèle obtenu de l'analyse dimensionnefle. 



Ensuite, on présente le modèle analytique, les séismes, le maillage du diaphragme, l'étude 

parametrique et, finalement, les résultats. 

4.3.1 Paramètres importants 

Les analyses dynamiques non linéaires des modèles et des prototypes ont été effectuées 

en utilisant le logiciel DRAIN-2DX développé par Parkash et ai. (1993). Ce logiciel, qui 

effectue des analyses pas-à-pas dans le temps, utilise la méthode d'uitégration de 

I'accélération constante de Newrnark et, donc, permet des analyses dans le domaine 

inélastique. Pour nos analyses, on a considéré un pas de temps de 0.00 1 s et 0.000365 1 s 

pour les prototypes et les modèles, respectivement. On a obtenu le pas de temps 

d'analyse pour les modèles en appliquant le facteur de similitude du temps tr au pas de 

temps du prototype. De plus, on a calculé les coefficients d'amortissement de Rayleigh, a 

associé aux masses et p associé aux rigidités, en considérant 5% d'amortissement critique 

dans les modes appropriés. soient les deux premiers modes qui agissent dans la direction 

y (figure 4.1). Il faut noter que tous les historiques des déplacements sont exprimés en 

fonction du déplacement (ym,= 0.33% h) qui correspond à la première plastifkation en 

tension d'un contreventement. Les forces sont exprimées en fonction de la force dans le 

contreventement (Tm) qui correspond à la plastification. 

4.3.2 Modèle analytique 

Le modèle analytique, montré à la figure 4.1, est formé d'un toit attaché aux éléments 

périphériques, soient les poutres, les poutreiles et les fermes. Toutefois, on a attaché le 

diaphragme aux contreventements en imposant un déplacement identique pour les nœuds 

d'attache, dans les directions correspondantes. Par exemple, les nœuds 9 et 165 ont le 



même degré de Liberté translationne1 dans la direction x, de même que les nœuds 69 et 

157 dans la duection y. On a modélisé la masse totale du toit en considérant des masses 

concentrées aux nœuds qui correspondent aux masses tributaires de ces nœuds. 

Le tablier a été modélisé avec des éléments de panneau (élément no. 6) de DRAIN-2DX 

Ces eIéments possèdent 8 degrés de liberté translationnels et cinq modes de déformation 

qui sont illustrés a la figure 4.2. Les rigidités correspondantes ê chaque mode de 

déformation pour chaque élément sont identifiées à la même figure. Dans les valeurs de 

rigidité montrées à la figure 4.2, on a pris en compte la contribution des poutrelles dans 

la rigidité flexionnelle dans la direction x. Le reste de la structure a été modélisé avec des 

déments de barre (élément no. 1). Dans le tableau 4.2 on présente les aires de section de 

chaque élément de barre. De plus, on a déterminé les facteurs d'amortissement P et a 

pour le prototype en se basant sur les deux premières fréquences dans la direction y. 

Ensuite, on a applique les facteurs de similitude présentés au tableau 4.1. 

1 3 5  

Figure 4.1 Modèle andytique 



L*----+ -.. . 
Direction des DCX x Dé€? 
nervures diLtnCùjiu. 

EA=O EA=532x lo3 G' 

Figure 4.2 Modes de déformation et rigidités respectives pour le prototype. 

Tableau 4.2 Paramètres pour les modèles analytiques 

Québec Victoria 

Diagonales, mm2 

Poutres axes A et 1, 

Poutres 1 et 5, mm2 

Fermes, mm2 

Poutrelles. mm2 

Masse totale, kg 

Prototype 

1 O28 

4840 

753 O 

Modèle Prototype Modèle 

1028 18.28 

3970 70-5 

5820 1 03 



4.3.3 Séismes 

Pour l'analyse pas-à-pas dans le temps on a utilisé deux séismes différents. Le premier 

représente les 10 premières secondes du tremblement de terre de El Centro, EC, (18- 

mai-1940, composante SOOE). Ce séisme possède les caractéristiques des séismes de 

L'Ouest du Canada et a été utilisé pour le cas Victoria. Le deuxième est un séisme 

artificiel, généré pour l'Est du Canada (Atkinson et Brenev, 1998), ARTC, qui a un 

magnitude de Mw=7.0 et à une distance hypocentrale de 150 km (40 premières 

secondes). On a choisi ce séisme parce qu'il représente un des scénarios distance- 

magnitude qui dominent le péril sismique à Québec. Le tableau 4.2 montre les paramètres 

importants de ces séismes. Toutefois, il faut noter que ces séismes ont été normalisés 

avant les analyses pour obtenir la même accélération maximale que le site, dans le cas de 

Québec, et la même vitesse maximale dans le cas de Victoria. Le facteur de normalisation 

pour le séisme EC était de 0.78, et de 1.46 pour le séisme ARTQ. 

Tableau 4.3 Séismes 

Séisme Événement Station Acc. mm. Vit, Max. 

(g) (W 
- - -  -- 

EC h p .  ViÏley-l ~ e n t r o  

ARTQ Mw=7.0@ 150 km - 



Modes 

Figure 4.3 Périodes naturelles selon le nombre d'éléments de panneau 

-4.00 f 1 1 
I I I 1 1 1 1 i 1 1 

l 

O 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 

Temps (sec) 

Figure 4.4 Historique des déplacements à mi-longueur du toit, Victoria, sans 

excentricité avec 6'=3.11 kN/mm 



4.3.4 Maillage du diaphragme 

Le maillage choisi pour le prototype pour effectuer les analyses a été de 128 éléments de 

panneau de taille 3.75 m x 3.75 m (figure 4.1). Ce choix a été basé sur des analyses 

dynamiques préliminaires en 3D qui ont été réalisées avec le logiciel SAP 90 pour 

évaluer l'efficacité de ce maillage. Toutefois, pour valider ce maillage pour des 

simulations dynamiques non linéaires, on a aussi utilisé un maillage 4 fois plus raffiné, 

soit 5 12 éléments (1 375 rn x 1.875 m), comme maillage de comparaison. Aux figures 

4.3 et 4.4 on montre l'excellente concordance entre les 2 modèles pour les périodes 

naturelles et pour un historique des déplacements, respectivement. Le Tableau 4.4 

montre la comparaison entre la flèche a mi-longueur du diaphragme sous la charge 

statique équivalente (éq. (2-12)) telle que calculée avec l'équation (2-1) et celle avec 

DRAIN-2DX pour le maillage (3.75 m x 3.75 m). On remarque que les deux flèches sont 

identiques. Cette comparaison permet de s'assurer que le modèle analytique avec le 

maillage 3.75 rn x 3.75 m représente bien le bâtiment prototype. 

Tableau 4.4 Flèche à mi-Iongeur du toit 

4.3.5 Étude paramétrique 

Afin d'atteindre l'objectif principal du présent chapitre qui est de valider les hypothèses 

de l'analyse dirnensio~eile, on a effectué les mêmes analyses dynamiques sur des 

modèles anaIytiques du modèle et du prototype. Pour chacun des deux sites, on a 

considéré 3 valeurs de rigidité en cisaillement du tablier: 3.1 1 kN/rnm, 8.4 W/mm et 



infiniment rigide. De plus, pour nous permettre d'analyser l'effet de la torsion dans ces 

deux modèles, on a aussi va% les positions du centre de rigidité, centre de masse et 

centre de résistance. Pour varier le centre de rigidité, on a changé les aires des 

contreventements dans la direction y, tout en gardant la même rigidité totale pour le 

bâtiment dans cette direction. Pour varier le centre de masse, on a concentré la masse sur 

une moitié de la structure. Dans le cas du centre de résistance, on a augmenté la limite 

élastique d'un contreventement et réduit celle de I'autre, tout en gardant la somme des 

résistances égale au cas sans excentricité. Dans chacune des trois études de torsion, on a 

positionné les centres au nœud 73 (Fig. 4.1). Les études de torsion ont été effectuées 

avec un diaphragme qui possédait une rigidité en cisaillement de 3.11 kN/rnm. 

4.3.6 Résultats 

Dans cette section, on examine les résultats des analyses dynamiques. On a divisé ces 

résultats en deux parties: la première partie présente les résultats des analyses de 

vibrations libres alors que la deuxième traite des analyses dynamiques des bâtiments 

soumis aux séismes. 

4.3.7 Vibrations libres 

La figure 4.5 présente les périodes associées aux 10 premiers modes utilisant les 

différentes rigidités en cisaillement du diaphragme. Ces analyses démontrent clairement 

que les périodes naturelles des bâtiments sont grandement influencées par la rigidité du 

diaphragme. On remarque que pour le premier mode, la période est deux fois plus élevée 

lorsqu'on considère la rigidité de 3. I Iùrl/mm, comparativement au cas d'un diaphragme 

infiniment rigide. Aux figures 4.6 et 4.7 on compare les périodes fondamentales (10 

premiers modes) des bâtiments avec les diErentes excentricités, pour les deux sites. On 



note que l'influence du type d'excentricité n'est pas très grande sur les périodes, sauf 

pour les lieme, 3ième et 5ième modes. La raison principale est que la masse totale et la 

rigidité totale restent inchangées. Dans le tableau 4.4, on présente les périodes du modèle 

et du prototype pour les six premiers modes pour le cas d'un bitiment à Québec, avec 

une excentricité de masse et Gf=3. 1 1 kN/mm. On remarque que le rapport correspond au 

facteur de similitude du temps, t ,  pour un facteur d'échelle lr=l/7.5. 

I Modes I 
! 

Figure 4.5 Effet de la rigidité du toit sur Ir période naturelle pour les bâtiments 

prototypes à Victoria 



4 Eu. masse 
0 Eu. rigidité 

A Eu. résistance 

x sans excent. 

I 0.00 : I I 1 b 4 V I 
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Modes 

Figure 4.6 Effet du type d'excentricité sur la période naturelle, bâtiments situés à 

Québec 

II Eu. de rigidité I 
1 

A Exc. de résistance 

Modes i 

Figure 4.7 Effet du type d'excentricité sur la période naturelle, bâtiments situés à 

Victoria 



Tableau 4.5 Comparaison des périodes naturelles entre le prototype et le modèle, 

pour la ville de Québec 

Modes 1 1 2 3 4 5 6 

4.3.8 Analyses dynamiques 

4.3.8.1 Sans excentricité 

prototype 

modèle 

T m &  

Les figures 4.8,4.10, 4.1 1 et 4.12 montrent des historiques de déplacement horizontal du 

nœud 69 (figure 4.1). On peut remarquer que la concordance entre les déplacements 

dans le modèle et dans le prototype est parfaite. À la figure 4.9, on montre la courbe 

d'hystérésis pour le contreventement au dessous du nœud 69 pour le cas de Québec. On 

estime qu'en général la structure a répondu dans son premier mode. En comparant ia 

figure 4.8 avec les figure 4.10. 4.1 1 et 4.12, on peut noter la différence entre les séismes 

de l'Est (hautes fi-équences) et l'Ouest du Canada (basses fréquences). De plus, on note 

que lorsqu'on change la rigidité du toit, la réponse du bâtiment change complètement. En 

augmentant la rigidité du diaphragme, les efforts dans les contreventernents augmentent. 

De tous les résultats présentés, on peut conclure que le modèle obtenu de l'analyse 

dimensionnelle dans cette étude a reproduit un comportement dynamique identique a 

celui du prototype. 

1.17 0.7 15 0.478 0.3 50 0.291 0.232 

0.427 0.26 1 0.174 O, 128 O. 106 0.0845 

0.365 0.365 0.3 64 0.366 0.364 0.364 



::: 1 - pmtotype 
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Temps (sec) , domaine pmtotype. I 
I 

Figure 4.8 Historique des diplacemenis, QuCbec, 6 ' 3 . 1  1 kN/mm 

-- mdek 
pro to type 

Figure 4.9 Courbe d'hystCrisis pour le contreventement , QuCbec, G9=3.11 Wrnm 



T h prototype 

O 2 4 6 8 1 O 

Temps (sec.), domaine du pmtotyp. 

Figure 4.10 Historique des déplacements, Victoria, G9=3.1 t kN/mm 

Temps (sec), Domine du pmtotype 

Figure 4.1 1 Historique des déplacements, Victoria, G9=8.40 kN/mm 



temps (sec.), domérine du prototype. 

Figure 4.12 Historique des déplacements, Victoria, toit rigide. 

4.3.8.2 Bâtiments avec excentricités 

Dans cette section, on présente le comportement des stmctures lorsqu'on a introduit des 

excentricités. Les résultats sont exprimés en fonction de l'angle de rotation du toit. 0, 

dans son propre plan, et la convention de signe est positive dans le sens horaire. Aux 

figures 4.13 à 4.15, on illustre des historiques de rotations pour le bâtiment situé a 

Québec avec diffërentes excentricités sous le tremblement de terre ARTQ. On remarque 

qu'au point de vue de la rotation, I'excentricité de masse est moins critique que 

l'excentricité de rigidité ou de résistance. La difference de comportement des bâtiments 

avec des types d'excentricité différents indique que l'excentricité entre le centre de masse 

et de rigidité n'est pas le seul paramétre qui influence la torsion. De plus, on peut voir. 

dans le cas de I'excentricité de résistance, à la figure 4.15, que la structure ne commence 

a tourner qu'après la première plastification des contreventements ayant la limite 

élastique la plus fable. Les figures 4.16 à 4.18 indiquent le comportement du bâtiment 



situé à Victoria, avec une excenticité de masse et G'=3.11 Wmm.  On note dans tous 

ces résultats que la concordance entre le modèle et le prototype est parfaite. 

prototype 1 
i 

Temps (sec) , domaine pmtotype. 
I 

I 
1 

Figure 4.13 Historique des rotations sur le toit, Québec, excentricité. de masse, 

G9=3.11 ùN/mm 
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Figure 4.14 Historique des rotations, Québec, excentricité de rigidité, G9=3.L 1 

kN/mrn 
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Figure 4.15 Historique des rotations, Québec, excentricité de résistance, G'3.11 

kN/mrn 
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Figure 4.16 Historique des déplacement, Victoria, excentricité de masse, C 3 . 1 1  

W/mm 
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Figure 4.17 Courbe d'hysterisis, Victoria, excentricité de masse, G9=3.1 1 Wmrn 
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Figure 4.18 Historique des rotations, Victoria, excentricité de masse, 6'3.11 
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CHAPITRE 5 

DESCRIPTION DU BÂTIMENT MODELE 

Dans ce chapitre, on examine tous les détails de la structure. La description du modèle 

est faite en 10 parties. Dans un premier temps, on décrit la taille du modèle et les raisons 

qui nous ont poussé a faire ce choix. Dans les deux sections qui suivent, on présente 

l'analyse dimensionnelle et le cadre rigide. Ensuite, on examine les systèmes de 

résistances aux charges de gravité et aux charges latérales. Finalement, les différentes 

connections, le système de sécurité, la distribution et la fixation des masses, 

l'instrumentation et le système d'attache du toit sont décrits dans les dernières sections. 

Dans le chapitre 4, on a utilisé un facteur d'échelle de U7.5 pour les analyses 

numériques. Dans la présente section on examine les raisons qui nous ont poussé à ce 

choix. 

Comme indiqué dans les chapitres 3 et 4, le modèle d'essai est un modèle réduit de deux 

structures fictives, l'une localisée à Victoria, Colombie Britannique, et l'autre à Québec, 

Québec. Les dimensions de ces structures sont 60 rn x 30 m x 6.6 m. Le choix du facteur 

d'échelle a été effectué en se basant sur trois critères. Le premier était la crédibilité 

scientifique des résultats, le deuxième l'espace physique disponible dans le laboratoire, 

et, finalement, la capacité portante du simulateur sismique. 



Afin de donner une crédibilité scientifique aux résultats obtenus de ce modèle, et de 

s'assurer qu'on reproduit bel et bien le Comportement des bâtiments prototypes, on a 

opte pour le facteur d'échelle le plus élevé possible. 

Rangement 

Figure 5.1 Vue en plan du simulateur sismique. 

Dans les figures 5.1 et 5.2, on présente une vue en plan et une vue de côté du simulateur 

sismique et l'espace disponible autour de la plate-forme. Les éléments encombrants 

étaient la colonne au Nord-Ouest de la table, ainsi que la poutre au Nord de la plate- 

forme. Avant de finaliser le choix du facteur d'échelle, on s'est assuré que la flèche 

maximale anticipée (3 Imrn) au niveau du toit du côté Nord ne dépasserait pas la distance 



entre la plate-forme et la colonne Nord-Ouest (165 mm). Cette vérification s'est faite au 

moyen de simulations numériques sur le modèle analytique présenté au chapitre N. 

Figure 5.2 Section A-A (fig. 5.1), une vue de côté du 

simulateur 

D'un autre côté, on a mesuré le dégagement entre le niveau de la plate-forme et le bas de 

la poutre, afin de s'assurer que ce dégagement était suffisant pour la hauteur du cadre 

rigide et du modèle d'essais. 

Par ailleurs, on a vérifié que le poids maximal sur la table (60kN), ce qui inclut le poids 

du bâtiment modèle et le poids du cadre rigide, ne dépassait pas la capacité portante de la 

table (135 kN). 

Finalement, le choix facteur d'échelle s'est arrête sur 1:7.5. Par conséquent, le modèle 

d'essai (voir figure 5.24) avait les dimensions de 8 m de Iong, 4 m de large et une 



hauteur de 0.88 m. La structure était centrée en longueur sur la table mais, en largeur, le 

modèle dépassait du côté Est. 

5.2 CADRE RIGIDE 

Vu que le modèle d'essai etait plus grand que la plate-forme du simulateur sismique, on a 

construit un cadre suffisamment rigide pour transmettre les sollicitations dynamiques de 

la plate-forme du simulateur au modèle sans amplification dynamique (voir figure 5.23). 

Ce cadre était composé de deux poutres longitudinales de 8 m de longueur et de 4 

poutres transversales de 4 m de longueur. Toutes les poutres avaient la même section 

W410x45. Six profilé en L ont seMs de contreventement horizontal au cadre pour 

limiter les déformations dans le plan du cadre. Toutes les pièces étaient faites de ['acier 

CANESA-(340.21-350W. Les détails de ce cadre sont présentés à l'Annexe A. 

Les deux poutres longitudinales étaient quelque peu différentes. Dans la poutre Ouest, 

on a percé 9 trous (25rn.m de diamètre) dans les deux semelles, et on a soudé des 

raidisseurs à côté de chaque trou. Cette poutre a été fixée à la plate-forme au moyen de 9 

tiges filetées (diamètre 25.4 mm) passées au travers de ces trous. L'autre poutre 

longitudinale n'était pas fixée au simulateur, mais était supportée par les deux poutres 

transversales centrales. 

II y avait deux sortes de poutres transversales: les deux poutres périphériques et les deux 

poutres centrdes. On a fixé les poutres centrales à la plate-forme de Ia même façon que 

la poutre longitudinale Ouest. 



Tout le cadre était contreventé horizontalement dans son propre plan avec des profilés en 

L. Les contreventements extérieurs (Nord et Sud) était des L 102x 102~9.5. Pour les 

contreventements au centre, on a utiIisé des L76x76x9.5. 

De plus, on a utilisé des goussets (8 plaques 1 2 . 7 ~ 3  8 1 x507 et 6 plaques 12.7~52 1 ~ 6 2 2 ) ~  

pour les fixations entre les poutres elles-mêmes et entre les poutres et les 

contreventements horizontaux. 

Les détails sont montrés en Annexe A. La masse totale du cadre rigide était de 2986 kg. 

5.3 ANALYSE DIMENSIONNELLE 

Dans le chapitre IV, on a démontré, numériquement, l'efficacité du modèle d'analyse 

dimensionnelle développé pour ce projet. Dans cette section on examine les propriétés 

des membnires, si on respecte intégralement les lois de similitude décrites au chapitre IV. 

Dans le tableau 5.1, on illustre une comparaison entre les propriétés des membrures dans 

les bâtiments prototypes et le modèle. On remarque deux colonnes pour le modèle 

d'essai. En se basant sur les facteurs d'échelle présentés dans le tableau 4.1, on a calculé 

les propriétés désirées du modèle. On compare ces données avec les propriétés réelles du 

modèles calculees ou mesurées. 



Tableau 5.1 Comparaison des propriétés du prototype et du modèle 

Toit 1 G', W m m  1 3.1 1-8.40 

Prototype 

229.4-327.5 
1.10-0.6 
60~30~6.6 

Propriété 
Modèle 

Structure 

Diagonales 

Le système de résistance aux charges de gravité est composé d'un tablier trapézoïdal 

métallique, de poutres longitudinales, de poutres latérales et de poteaux. Pour ces 

membrures, les critères de choix principaux étaient leur capacité à résister aux charges de 

gravité, qui sont le poids des dalles de béton et des plaques en acier, ainsi que le poids 

des feuilles du tablier et des membrures. Pour la conception on a considéré la charge 

maximale produite par i'excentricité de masse dans le cas de Victoria. Par conséquent, 

on a considéré une charge pondérée de 3.125 kPa. 

,Masse id Kg 
Période( sec.) 

Dim., rn 

Le tablier est un profilé d'acier galvanisé nenniré de type P-2436 fabriqué par Les Aciers 

Canam. L'acier utilisé est fabriqué selon la norme A653-SQ230, avec une limite élastique 

de 230 MPa. Par ailleurs, la galvankation correspond au standard ASTM-A525 avec une 

épaisseur de zinc 2275. La largeur de chaque feuille de ce tablier est de 610 mm, alors 

que I'épaisseur nominale de l'acier est de 0.75 mm, alors que l'épaisseur mesurée est de 

0.75 mm, incluant la couche de galvanisation. Chaque nervure a une largeur, de 152 mm 

et une profondeur de 76 mm. Sur chaque largeur de feuille il y a quatre nennires. La 

A, mm2 1083 
Ty, IdY 1 379 



figure 5.3 illustre les détails géométriques de la section du profilé. Au total, le toit était 

composé de 14 feuilles, posées parallèlement au côté court de la structure, sur deux 

portées de 2 m chacune (figures 5.4, 5.25 et 5.26). 

Le choix de ce type de tablier était guidé par la résistance en flexion, la rigidité en 

cisaillement et la résistance en cisaillement. Toutefois, les propriétés en cisaillement sont 

discutées à la section 5.5. En ce qui à trait à la résistance en flexion, on s'est basé sur les 

valeurs présentées dans la fiche technique du fournisseur, qui se trouve dans l'Annexe B. 

Cette fiche technique donne la charge pondérée que peut supporter un profilé, selon son 

épaisseur, sa portée et le nombre de portées. 

Figure 5.3 Section du tablier 

Les feuilles sont supportées par trois poutres longitudinales HSS 38 x 38 x 4.5, faites 

d'acier ASTM A500, nuance C. Ces poutres sont continues sur toute la longueur du 

bâtiment (8 m). le long des axes 1, 2 et 3 (figures 5.4, 5.5, 5.6, 5.25 et 5.28). Les deux 

poutres longitudinales périphériques sont posées directement sur les poteaux, alors que la 

poutre longitudinale du milieu est posée sur trois paires de profilés en C. Le choix des 

profilés des poutres longitudinales s'est fait en se basant sur la capacité de ces 

membrures à supporter le poids sur le toit. Toutefois, on a aussi tenté d'obtenir une 

section dont l'aire donnait la rigidité en flexion désirée du diaphragme de toit. L'erreur 



sur la déformation totale au milieu du toit, si on se basait entièrement sur l'analyse 

dimensionnelle, due au choix de ce profilé est de 9%. Une des raisons de ce choix est la 

non disponibilité sur le marché d'une section plus petite avec un acier de qualité assurée. 

Aux deux extrémités du bâtiment, on a placé deux poutres transversales de 4 m de long 

(voir figures 5.6 et 5.27). Ces poutres étaient des profilés HSS 76 x51 x4.5, faits d'acier 

ASTM-ASOO, nuance C. Ces poutres latérales étaient supportées par les poteaux sur 

l'axe 2, et par les poutres longitudinales sur les axes 1 et 3 (voir figures 5.4. 5.5 et 5.6). 

Leur profondeur était égale à la profondeur du tablier car on voulait faciliter les fixations 

entre les feuilles et les poutres latérales. La contribution de ces poutres au comportement 

de la structure sous les charges latérales est négligeable et c'est la raison pour laquelle on 

a choisi un profilé avec une section beaucoup plus importante qu'exigée par I'analyse 

dimensionnelle. 



Une feuille du Wier. 610 mm large 

Figure 5.4 Vue en plan du toit du modèle 

Les poutres transversales le long des axes B, C et D sont des pronlés formés à froid en C 

avec une section C300 x 7.93 et une épaisseur d'acier de 1.9 1 mm. Ils sont fabriqués par 

Les Aciers Canam. Ces proflés en C étaient mis dos-à-dos (figures 5.5, 5.10 et 5.12), ce 

qui formait une section légère et très résistante en flexion. Au niveau des axes 1 et 3 ,  ces 

poutres étaient supportées par les poteaux. L'assemblage entre les poutres et les poteaux 

s'est fait par un seul boulon pour permettre la rotation. De plus, on a permis un certain 

glissement au niveau de ces boulons, en perçant des trous ovales dans les C (figure 5.10). 

Les raisons de cette manœuvre étaient d'empêcher que les C et les poteaux forment des 

cadres rigides qui contribuent a la rigidité Iaterale et de permettre le mouvement des 

poteaux sans engendrer des efforts dans les pièces. 



Figure 5.5 Vue partielle de face du modèle 

Le tout reposait sur 12 poteaux périphériques ayant une section pleine 38 mm x 25 mm, 

et faits d'acier 1018. La résistance en compression était le critère principal pour le choix 

de ce profilé. Chaque extrémité de chaque poteau était munie d'une rotule. Les rotules 

étaient assurées par des billes en acier ayant un diamètre de 6.3 5 mm (figures 5.10, 5.12, 

5.13. 5.35, 5.36 et 5.37). 



HSS 76x5 1x43 
O 

1 

Mouvement 

Figure 5.6 Vue du côté Nord du modèle 

5.5 ELEMENTS DU SYSTÈME DE RÉSISTANCE AUX CHARGES LAT'ÉRALES 

Les contreventements et le diaphragme de toit constituent les deux composantes du 

système de résistance aux charges latérales. Dans ce cas, I'andyse dimensionnelle a joué 

un rôle important dans le choix des membrures. 

5.5.1 Diagonales 

Les critères de choix pour les contreventements étaient la rigidité et la résistance. Par 

contre, on a donné la priorité à la résistance pour faire le choix. Le premier critère de 

choix pour les contreventements était la force de plastifkation (6.7 kN). Par conséquent, 

on a étudié deux types d'acier, le premier de type commercial et le deuxième de l'acier 

ASTM4653 SQ 255, pour les contreventements. On a effectué des essais de traction 

sur le deux types d'acier et on présente les résultats des ces essais a I'Annexe C. Le 

choix de I'acier commercial s'est basé sur Ia limite élastique expérimentale, la qualité du 



plateau plastique et la ductilité du matériau. A la figure 5.7 on montre la moyenne des 

courbes contraintes-déformations des trois éprouvettes de l'acier commercial. Il faut 

mentionner que la plus importante différence entre la moyenne et l'un des résultats ne 

dépassait pas 3%. Finalement notre choix s'est arrêté sur cet acier. Les contreventements 

(cas symétrique) étaient des plaques très minces et élancées ayant une section de 1 1.5 

mm x 1.85 mm et une longueur de 1 120 mm. 

Figure 5.7 Courbe contrainte-déformation moyenne pour l'acier des 

contreventements. 

Pour les essais avec une excentricité de rigidité, on a diminué, d'un côté, la rigidité du 

contreventement initial de moitié, et augmenté, de l'autre, la rigidité de 100%. Ces 

modifications ont été faites tout en préservant la même force de plastification (voir 

figures 5.8 et 5.40, et tableau 5.2). Les contreventements flexibles étaient formés d'un 

contreventement normal (cas symétrique) auquel on a ajouté, en série, deux plaques en 

parallèles en acier à très haute résistance (AISI44140). Ces deux plaques agissaient 

comme des éléments de poutres, donc un ressort en série avec le contreventement, ce qui 



diminuait la rigidité. La résistance de cet assemblage était contrôlée par celle du 

contreventement. Ces plaques avaient une longueur de 140 mm, une largeur de 25 mm et 

une épaisseur de 9.5 mm. De I'autre côté de la structure, on a augmenté la rigidité par un 

facteur de 1.5, tout en préservant la même force de plastification. On a utilisé une section 

deux fois plus large que ceiie du contreventement initial avec une section réduite égaie a 

la section du contreventement initial sur une longueur de 2 10 mm. 

À la figure 5.8, on présente les valeurs théoriques de rigidité équivalente pour tous les 

types de contreventements. II faut mentio~er que ces rigidités axi'ales ont été calculées 

sur une longueur de 1120 mm. Par contre, on a conçu les contreventements pour les 

excentricités de rigidité et de résistance en se basant sur des essais statiques préliminaires 

effectués sur la structure symétrique. En utilisant les résultats on a pu estimer la 

contribution du système d'attache à la rigidité d'un contreventement. Par conséquent. on 

a considéré une rigidité moins importante que mentionnée à la figure 5.8 due au système 

d'attache du contreventernent avec la cellule de charge. 

Tableau 5.2 Propriétés mécaniques des contreventements 

1 Rigidité 1 L .73 1 6.7 1 6.21 1 6.7 1 
Résistance 
Résist., #16 

3 -76 
4.14 

3.35 
13.4 

4.14 
3.76 

13.4 
3.35 



Force 
I 

Force 2.0 Ty 

r- 

Exc. de rigidité 
(théorique). 

l/ Déplacement 
Exc. de résistance 
(théorique). 

Figure 5.8 Contreventements utilisés dans l'étude. 

Pour le cas avec une excentricité de résistance, on a utilisé d'un côté des 

contreventements qui possèdent la moitié de la force de plastification des 

contreventements initiaux, tout en gardant la même rigidité initiale. Ces 

contreventements spéciaux avaient une largeur de 22 mm, avec une section réduite de 



5.5 mm de largeur sur une longueur de 368 mm. La largeur du contreventement était 

Limitée par la distance nette entre les boulons dans les plaques aux extrémités des 

contreventements (voir figures 5.8, 5.40 et 5.42). De l'autre côte du bâtiment, on a 

utilisé le même système de plaques d'acier à très haute résistance qui agissaient comme 

des éléments de poutre. Toutefois, dans ce cas, la section des contreventements avait une 

largeur de 22 mm, et chaque plaque avait une longueur de 97 mm, une largeur de 25 mm 

et une épaisseur de 9.5 mm. 

U faut aussi mentionner que tous les contreventements étaient très élancés et avaient un 

comportement en tension seulement (figures 5.43 et 5.44). 

II faut souligner que le long des axes 1 et 3, on a utilisé les mêmes contreventements du 

cas symétrique durant tous les essais (voir figure 5.5). De plus, pour les essais avec 

excentricité de masse, on a utilisé les mêmes contreventements du cas symétrique sur les 

4 murs. 

Ailn d'éliminer un état sans rigidité au début de l'essai. on s'est assuré de mettre une 

prétension variant de 0.07 à 0.6 kN dans les diagonales. 

5-52 Diaphragme de toit 

Le diaphragme de toit était composé des 14 feuilles du tablier métallique. des 

connections entre les feuilles et les poutres ainsi que des connections entre les feuilles 

elles-mêmes. Le choix du profilé du tablier a été déterminé par les résistances aux 

charges de gravité et aux charges latérales, mais aussi pour obtenir la rigidité en 

cisaillement requise par l'analyse dimensionnelle. Dans le chapitre N on a utilisé trois 

rigidité en cisaillement du diaphragme de toit, soient 3.1 1 kNfmm (flexible), 8.40 W/mm 

(semi-rigide) et un diaphragme infiniment rigide. On a choisi une combinaison profilé- 



connections qui nous donnait une valeur de rigidité en cisaillement proche de la valeur de 

la rigidité latérale dans le bâtiment prototype multipliée par le facteur d'échelle. soient 

0.41 kNlmm pour le tablier flexible et 1.12 ICN/rnm pour le tablier semi-rigide. On a 

utilisé les méthodes de calcul de rigidité des tabliers métalliques du SDI (1991) et CECM 

(1991). Avec le tablier montré à la figure 5.3, avec une épaisseur nominale de l'acier de 

0.76 mm, et en utilisant des vis #14 à chaque deux nervures (voir figures 5.30 et 5.321, 

on a obtenu pour le cas flexible une rigidité de 0.69 kNlmrn avec la méthode du SDI 

(1991) et de 0.34 kN/mrn avec la méthode du CECM (1991). Les connections entre les 

feuilles ont été réalisées par poinçonnement (voir figures 5.9, 5.29 et 5.32). qu'est de 

percer un trou sur les deux feuilles en question à l'endroit de fixation. Dans notre cas. on 

a effectué dix trous sur la longueur de la feuille (4000 mm) pour chaque fixation. II faut 

préciser qu'on a utilisé la même fixation feuille-feuille pour le cas de diaphragme flexible 

et diaphragme rigide. Sur les axes A et E on a utilisé 7 vis #14 pour fixer la feuille du 

bout a la poutre latérale. 

\ \ App. 10 mm 

Figure 5.9 Poinçonnement type 



Le choix de ce tablier a été fait pour des raisons de disponibilité sur le marché. Un autre 

choix, comme un tablier fait sur mesure pour cette étude, aurait pu être très coûteux, 

sans la garantie d'avoir les caractéristiques demandées. 

5.6 LES DETAILS 

Comme montré à la figure 5.4, on a divisé les connections au niveau du toit en quatre 

types: connection 4 connection B, comection C et comection D. 

Dans cette partie on discute des diffërents détails et connections du modèle d'essai. Dans 

les figures 5.10, 5.11, 5.37, on montre la fixation entre la poutre en C a l'axe C et le 

poteau. ainsi que la méthode de comection du contreventement avec la cellule de charge. 

Il faut mentionner que les 8 contreventements étaient fixés d'une façon identique. 

On remarque les morceaux de Téflon qui étaient installés entre les C et le poteau. On 

voulait s'assurer que les poutres en C et les poteaux ne forment pas des cadres rigides. 

De plus, on a rendu les trous ovales dans les poutres (figure 5.10) pour permettre un 

certain glissement. Un boulon (1/2" de diamètre, ASTM-325) transférait les charges de 

gravité au poteau. 

Pour les contreventements, on a utilise des connections anti-glissement aux deux 

extrémités des diagonales. Au sommet des contreventements, on a soudé sous les 

poutres HSS des plaques pliées en V inversé de 257 mm x 76 mm x 12.7 mm. 

L'extrémité supérieure de chaque contreventement était fixée aux extrémités infërieures 

de la plaque pliée. La plaque de contreventement étant coincée entre la plaque pliée et 

une seconde plaque de 76 rnmx40 mx12.7 mm, les deux plaques étaient serrées l'une 

contre l'autre au moyen de deux boulons de %*' de diamètre, ASTM4325. De cette 



façon on s'est assuré que les forces latérales se transmettent directement des poutres 

latérales aux contreventements. 

Trou ovatist 
?(munrI?7mtt choq~tcÔti< 
bouton 9: 2- 

I 
I 

i 

Section A-A 

L 
Figure 5.10 Connection de type A 



Tel que montré à la figure 5.11, on a utilisé le même principe à l'extrémité inférieure du 

contreventement. Par conséquent, les forces se transmettaient du contreventement à la 

cellule de charge par deux plaques boulonnées avec des boulons !4" ASTM-325. Une 

tige filetée a été soudée a la plaque la plus large à une extrémité, et vissée dans la cellule 

de charge à l'autre. Par ailleurs. la cellule était fixée à la poutre du cadre rigide au moyen 

d'un boulon ?4" ASTM325 soudé au cadre et fixé a la cellule de charge. Aux figures 5.1 1 

et 5.38, on peut remarquer l'ouverture qui a été effectuée dans l'âme et I'aile supérieure 

de la poutre du cadre pour fixer la cellule de charge. Cette ouverture a été effectuée avec 

un chalumeau. 

\ 
7 '., 

, 2 Boulons %" @36 mm 

1 

Figure 5.11 Cellule de charge, et fuation du contreventement 



Aux figures 5.12 et 5.35 on montre la connection de type B qui a été utilisée entre les 

poutres en C et les poteaux B-1, B-2, C-1, C-3, D-l et D-3. La seule différence entre les 

connections A et B est la hauteur du poteau. Cela est dû au fait qu'il n'y a pas de plaque 

entre la poutre HSS 3 8 ~ 3 8 ~ 4 . 5  et le poteau. La hauteur du boulon est légèrement 

supérieure en B. 

La connection de type C est celle qui se situe aux coins du modèle, au niveau du toit. 

Dans la figure 5.13 on remarque que les deux profilés HSS sont posés l'un sur l'autre. 

Toutefois, on a m i s  des morceaux de Téflon entre ces deux pièces pour minimiser la 

force due à la fiction. 

Figure 5.12 Connection de type B 

La connection de type D est illustrée à la figure 5.14. On peut remarquer une 

ressemblance avec la connection A Toutefois, dans ce cas, la poutre longitudinale HSS 



38~38~4.5,  qui se trouvait le long de l'axe 2, est fixée à la poutre latérale HSS 

76x5 lx4.5. Cette fixation est réalisée au moyen d'un boulon l/i' ASTM325, qui passait 

au travers d'une pièce HSS 38x38 x4.5, de 200 mm de longueur, qui était soudée sous la 

poutre HSS 76x5 1 x4.8. De plus, on a soudé à la poutre longitudinale (HSS 38~38~4.5)  

une plaque d'une épaisseur de 12.7 mm, sur laquelle on a percé un trou fileté. On a vissé 

le boulon dans ce trou. Toutefois, il faut mentionner qu'il y avait un petit espace entre la 

plaque et la pièce HSS 38 x 38 x 4.5. La raison pour cet espace est qu'on voulait que la 

poutre longitudinale glisse quelque peu lorsqu'elle était sollicitée. 

i \ 
! 1 TAAnl. 

HSS 7 6 ~ 5 1 ~ 3 . 5  \ 
4@ 152 d c ,  rigide 
@ 304 d c ,  flexible 

HSS 38~38~4.5, axe 1, et 3 

Figure 5.13 Conneetion de type C 



/ .--..........-...---.--.-..-..............*-.....-......- 

I-ES 76x5 1 x3.5 

1 1 \HSS 38~38~4.5.200 mm 
t _i PL 266x76~ L2.7 pliée 

Figure 5.14 Connection de type D 

Des le début du montage, on a éprouvé quelques problèmes de stabilité dus au fait qu'on 

a utilisé des billes en acier pour simuler les rotules aux extrémités des poteaux. En effet 

la stabilité du modèle n'était assurée que lorsque toutes les pièces (diaphragme, 

contreventement, etc.) étaient en place. Un système de sécurité indépendant de la 

structure a donc été jugé nécessaire pour &der I'effondrement du modèle dans le cas 

d'un bris ou d'une malfonction d'une pièce. Ce système était composé de deux longs 



profilé HSS 76~76~4 .78  en aluminium, installés sous les 3 paires de C. Ils étaient posés 

sur deux poteaux, profilés HSS 76x5 1x4.78 en acier, soudés verticalement sur les deux 

poutres transversales centrales du cadre. De plus, on a soudé quatre poteaux du même 

profilé, avec une partie élargie à leurs sommets, sur les poutres transversales extérieures 

du cadre. Ces poteaux devaient seMr à supporter les poutres HSS sur les axes A et E en 

cas d'effondrement du modèle. 

5.8 MASSES 

Les tremblements de terre sont des mouvements au sol qui génèrent des accélérations a 

la base des structures. Ces accélérations induisent des forces d'inertie horizontales dans 

les bâtiments. Par conséquent, la masse sismique dans chaque bâtiment joue un rôle 

prédominant dans le comportement sismique. 

Dans le modèle, le poids sismique a été simulé par des petites dalles en béton mesurant 

295 mm x 295 mm x 57 mm et des plaques d'acier de 100 mm x LOO mm x 12.7 mm. La 

fixation des dalles et plaques avec le tablier a été assurée en utilisant des tiges filetées 

(1/4" de diamètre). Chaque bloc (dalle, plaque et tige filetée) pesait 12.0 kg en moyenne. 

Comme on le remarque aux figures 5.15 et 5.33, on a d'abord fixe solidement la tige 

filetée au tablier à l'aide de deux écrous et deux rondelles. Le but de cet assemblage était 

d'éviter le plus possible le voilement local du tablier autour du trou de fixation. On a 

percé un trou de 19 mm dans la plaque afin de permettre le positionnement de l'écrou et 

de la rondelle supérieure de Ia fixation tige-tablier. Afin d'éviter les modes parasites dus 

aux vibrations locales de chaque bloc, on a collé des pièces d'isolant rigide sur les 4 

côtés de chaque bloc de béton. Pour empêcher que les masses n'aient une innuence sur la 

rigidité en cisaillement, on a gardé une distance minimale (6 a10 mm) entre les blocs, ce 

qui était plus élevé que la déformation en cisaillement maximale anticipée. 



Les raisons pour lesquelles on a opte pour cette méthode de fixation sont la disponibilité 

de ces blocs de béton sur le marché et la flexibilité procurée pour le changement de 

configuration de I'emplacement des masses (voir figure 5.3 1). On a considéré quatre 

configurations de la masse sur le toit: masse uniforme pour Victoria avec le tablier 

flexible, masse uniforme avec tablier flexible pour Québec, masse uniforme avec le tablier 

rigide pour Victoria et une distribution pour le cas où on a une excentricité de masse 

pour Victoria. Pour les cas d'excentricité de masse, on n'a considéré que la masse totale 

correspondante à Victoria. À la figure 5.16 on illustre le cas de masse uniforme pour 

Victoria avec le tablier flexible. On note que les 3 12 blocs de béton sont distribués 

uniformément sur le toit. De plus. on peut remarquer un vide au centre du toit côté 

Ouest. Dans cette zone, on a fixé le système d'attache pour les essais quasi-statiques 

(figure 5.22) et, par conséquent, on a du installer les blocs manquants en dessous du 

tablier. 

Écrou et rondelle 
i Bloc "isolant" 

1 Bloc de béton 

Deux écrous et deux rondelles 

Figure 5.15 Méthode de fuation des masses 



Bloc de béton typique 

Figure 5.16 Configuration pour Victoria, diaphragme flexible 

Dans le cas de masse uniforme pour Québec, on a ajouté à la configuration de Victoria 

130 blocs additionnels. Ces masses ont été fixées sous le tablier (voir figure 5.17 et 

5.39). La méthode de fixation est identique à celle montrée à la figure 5.15, sauf que les 

blocs sont fixés à la nervure inférieure. L'ajout de ces blocs a nécessité beaucoup de 

temps et d'efforts, ceci étant principalement dû à l'espace de travail très étroit sous le 

toit. Par conséquent, on peut remarquer que les masses n'ont pu être distribuées 

parfaitement uniformément. 

Dans le cas où on avait une excentricité de masse pour Victoria, on a enlevé 130 blocs 

sur le dessus du toit. Toutefois, on a gardé une ligne latérale de blocs sur l'axe E pour 

stabiliser les rotules des poteaux. À la figure 5.18, on montre la distribution des blocs 

placés sur le tablier. Il faut préciser que dans Ie cas de l'essai d'excentricité de masse 

avec toit rigide, on a inversé la configuration montrée à la figure S. 18. Par conséquent, le 

centre de masse s'est retrouvé plus au nord (voir tableau 5.4). 



Pour le cas de Victoria avec un toit rigide, on a utilisé la configuration montrée à la 

figure 5.17 pour les blocs en dessous du tablier, en plus de la configuration montrée aux 

figures 5.19 et 5.34 pour les blocs sur le tablier. Cette manœuvre a été motivée par le 

peu de temps que nous disposions pour retourner à la configuration initiale (figure 5.16). 

Le poids des membmres utilisées dans le modèle est très important dans une 

modélisation numérique ultérieure. Dans le tableau 5.3, on présente le poids de chaque 

type de profilé. Il faut préciser qu'on n'a considéré que la moitié de la hauteur des 

poteaux dans ce calcul. 

Tableau 5.3 Masse des membrures 

1 Profilé 1 No. de aièces Longueur Masse 1 
-- - 1 HSS 76 1 2 poutres 4.038 m 67 kg 1 

HSS 38 I 3 poutres 8.038 m 110 kg 
C 6 poutres 4.038 m 167 kg 

Tablier 14 feuilles 4.038 m 377 kg 1 
1 Poteau 1 12 ooteaux 0.44 m 40 ke 1 

1 Total 761 ke 1 



Figure 5.17 Blocs ajoutés sous le tablier pour Québec, diaphragme 

flexible, et pour Victoria, diaphragme rigide 



Figure 5.18 Blocs sur le toit pour I'excentricité de masse, Victoria, pour 

les deux types de diaphragme 

Figure 5.19 Blocs sur le toit pour Victoria, diaphragme rigide 



La distance entre le centre de masse et l'axe A pour chaque série d'essais est présentée 

dans le tableau 5.4. On a considéré la masse totale sur le toit incluant le poids des 

membrures pour le calcul de ces distances. Dans ce tableau, le cas "Exc. masse 1" 

indique l'essai d'excentricité de masse pour Victoria avec un diaphragme de toit flexible. 

Pour le cas "Exc. masse 2" indique la position de l'excentricité de masse pou 

Tableau 5.4 Distance du centre de masse de l'axe A 

Essais 1 X.mm 1 

Québec 

Exc. masse 1 
EXC. masse 2 

5.9 INSTRUMENTATION 

Vue la dimension du modèle d'essai, l'instrumentation de la structure était reiativement 

complexe. La quantité d'instniments nous a obligé a utiliser deux systèmes d'acquisition 

indépendants. Le premier est géré par un logiciel nommé EQO1, et le deuxième par le 

logiciel Snap Master. Ils enregistraient 27 instruments et 8 instruments, respectivement. 

La fipure 5-21 indique l'emplacement des diérents instruments qui ont été utilisés, 

soient des cellules de charges, des capteurs de déplacements (LVDT), des cordes de 

déplacements, des accéléromètres et des jauges de déformation. 

Afin de mesurer les efforts axiaux dans les contreventements, on a fixé une cellule de 

charge tensionkompression à I'extrérnité infërieure de chaque contreventement (CS @ 



CS). La figure 5.1 1 nous indique la méthode de fixation de chaque cellule de charge. On 

a choisi les cellules de charge en se basant sur la force de plastification de chaque 

contreventement. Durant les tests quasi-statiques, une cellule de charge (C28) au centre 

de la structure a été installée pour évaluer les forces de cisaillement dans le toit. 

On a installe huit LVDT ( L O  @ L7) pour mesurer les déformations en cisaillement sur le 

toit. Les LVDT ont été a fixes à l'extrémité de longs tuyaux en acier qui traversaient la 

structure de bord en bord. Les tuyaux étaient disposés en paires de façon a former 4 

séries de X, de 750 mm de largeur et 4000 mm de longueur (figure 5.21). La distance 

entre deux X était de 250 mm. Afin de calculer la déformation en cisaillement pour 

chaque X, on utilise les équations (5-1) et (5-2). qui se basent sur les données présentées 

à la figure 5.20. 

Où y, est la déformation en cisaillement pour chaque système en X, AL est la lecture 

mesurée par les LVDT, V, est l'effort en cisaillement latéral, en kN, et G' est la rigidité 

en cisaillement du tablier en Whm. En général, AL représenté la moyenne des lectures 

entre deux LVDT sur le même système en X. Toutefois, dans quelques cas on n'a 

considéré qu'un seul LVDT, et cela en éliminant le LVDT qui d o ~ a i t  des lectures 

erronées. 

Préférablement, on aurait dû utiliser des cordes de déplacement, mais leur nombre était 

insuffisant, ce qui nous a obligé à opter pour des LVDT. La crainte d'avoir des modes de 

déformations locaux nous a poussé à installer les X sur toute la largeur du bâtiment. La 



course des deux premiers LVDT, du Nord vers le Sud, était de 25.4 mm. Celle des deux 

suivants était de 5 mm et, finalement, la course des quatre derniers LVDT était de 2.5 

mm. On a placé ces instruments dans cet ordre, car on anticipait des déformations en 

cisaillement plus importantes proche des contreventements. 

Cinq cordes de déplacement @3 @ D5, D7 et D24) ont été installées sur la partie Ouest 

du toit afin de mesurer les déplacements absolus du toit dans la direction de l'excitation. 

On a fixé ces cordes sur des références extérieures fixes. Afin de capter les effets des 

modes supérieurs, on a mis une cordes vis-à-vis de chaque poteau. De plus, on a installé 

une sixième corde de déplacement @6) sur le cadre rigide pour mesurer le déplacement 

à la base de la structure. Le déplacement relatif du toit était obtenu en soustrayant ce 

déplacement aux déplacements mesurés au niveau du toit. 



Déformé 

. . 

Figure 5.20 Système en X 

L'accélération absoIue du toit dans la direction E-O a été mesurée a l'aide de 5 

accéléromètres localisés vis-à-vis des cordes (A18 @ A22). La raison principale de cette 

disposition était de capter les modes supérieurs. D'un autre côté, on a utilisé un 

accélérometre pour mesurer les accélérations horizontales du cadre rigide. Craignant que 

les coins Nord-Est et Sud-Est soient trop flexibles verticalement. un accélérometre 

vertical a aussi été installé sur le coin Nord-Est du cadre (A2). Dans le cas des essais 

avec excentricité, deux accéleromètres ont été utilisés dans la direction Nord-Sud sur les 

axes L et 3, afin de détecter la rotation à l'extrémité du bâtiment (A25 et A26). 

On a fixé deux jauges sur chaque poutre (HSS 38 mm x 38 mm x 4.5 mm) périphérique 

(Nord et Sud) afin de mesurer l'historique de déformations dans ces membrures. Ces 

jauges ont été fixées a 200 mm du centre de la poutre. Sur la poutre longmidinale le long 

de l'axe 3, les jauges étaient coUées vers le Sud (JO et JI). Dans le cas de la poutre sur 



l'axe 1, elles étaient posées à 200 mm, vers le Nord (516 et J17), du centre de la 

structure. 

Dans le tableau 5.4 on présente les instruments, leur abréviation, leur résolution et le 

système d'acquisition auxquels ils étaient raccordés. Il faut souligner que les canaux 6 et 

27 du système d'acquisition EQOI n'étaient pas utilisés. On peut voir que les cellules de 

charges sont raccordées au système d'acquisition EQO1, dors que les cordes de 

déplacement sont dans le système Snap Master. De plus, on n'a pas pu installer un canal 

de synchronisation entre les deux système dû à des problèmes de bruits électroniques. 

On a adopté la même convention de signe pour les instruments de mesure qui est positive 

vers le Nord et Ouest. Toutefois, pour les cellules de charges et les LVDT, on a 

conservé le signe positif pour la traction et l'allongement, respectivement. 



Cadre rigide 

CIO 

C= Cellule de charge 
L= LVDT 
A= Accéléromètre 
J= Jauge 
D= Corde 

Toit 

Figure 5.21 Instnimentation 



Tableau 5.5 Liste des instruments 
, 

3 
4 
5 

1 m 

9 1 C9 1 Cellule 1 36 N 

7 
8 

1 O Cl0 Cellule 36 N 
1 I Cl 1 Cellule 36 N 
12 Cf 2 Cellule 36 N 

Nom 
LO 
L1 

Type 
LVDT 
LVDT 

Système d'acquisition 
EQ01 

L3 
L4 
LS 

R6solution 
0.024mm 
0.023 mm 

Canal 
O 
1 

L7 
CS 

LVDT 
LVDT 
LMlT 

LVDT 1 0.004 mm 
Cellule 1 36 N 

18 
19 

0.008 mm 
0.004 mm 
0.004 mm 

70 
2 1 

1 24 1 Il24 1 Corde 1 0.064 mm 

A18 
AI9 

37 - 
23 

- - 

A20 
A21 

Accii. 
Accil. 

Al 
A23 

O 1 JO 
1 1 JI 

0.005 p 
0.005 iz 

C- 

Jauge 1 27 pdef 
Jaune 1 27 udef 

6 
7 

Accil, 
Accil. 
Accil. 
Accél. 

0.005 g 
0.005 g 
0.005 g 
0.005 Q 

D6 
D7 

Corde 
Cordc 

0.065 mm 
0-159 mm 



5.10 SYSTÈME D'ATTACHE DU TOIT 

Dans les essais statiques (voir section 7.2). on a attaché le toit à un appui suffisamment 

rigide fixé à la dalle d'essais du laboratoire. Ce système est illustré a la figure 5.22. 

Figure 5.22 Système d'attache 

On a fixé deux cornières sur les deux nervures centrales du tablier. Ensuite, on a utilisé 

plusieurs plaques boulonnées ensembles pour relier ces cornières a la cellule de charge 

(C28). La cellule de charge était attachée a un profilé HSS qui était fixé à l'équerre, cette 

dernière étant boulonnée à la dalle d'essais du laboratoire. 



Figure 5.23 Cadre rigide 

Figure 5.24 Vue du modle d'essais 





Figure 5.27 Vue du côté Nord du modéle 

Figure 5.28 Vue du côté Ouest du modèie 



Figure 5.29 Méthode de faire la fuation feuilldfeuille 

Figure 5.30 Fi t ion feuUdpoutre pour le cas de diaphragme flexible 



Figure 5.31 Poser les masses sur le tablier 

Figure 5.32 Illustration des connections sur le tablier 



Figure 5.33 Méthode de fuation des masses 

Figure 5.34 Distribution des masses sur le tabiier, Victoria, Rigide 



Figure 5.35 Connection type B 

Figure 5.36 Rotule entre un poteau e t  le cadre 



Figure 5.37 Connection type A 

Figure 5.38 Conneetion entre le contreventement et la ceiluIe de charge 





Figure 5.41 Vue des contreventements 

Figure 5.42 Contreventement rksistant pour PexcenticitC de rdsistance 



Figure 5.43 Contreventement tendu et l'autre flamb6 

Figure 5.44 Deux contreventements flambCs, K=O 



CHAPITRE 6 

DESCRPTION DES ESSAIS 

Dans cette partie on décrit les essais réalisés, ainsi que la méthodologie employée. Avant 

chaque test dynamique, on effectuait une série d'essais de caractérisation des propriétés 

dynamiques et statiques de la stmcture. Dans ce chapitre, on présente en premier lieu les 

détails des essais dynamiques et, ensuite, ceux des essais de caractérisation. 

6.1 ESSAIS DYNAMIQUES 

En tout, on a réalise 1 5 essais dynamiques différents. Le tableau 6.1 donne les détails de 

chacun de ces essais. La description de ces essais est faite en quatre parties. En premier 

lieu. on examine les paramètres étudiés dans l'étude. Ensuite, on présente la procédure 

des essais, les séismes utilisés et la méthode de calibration du simulateur sismique. 

Dans les tableaux utilisés pour décrire les diffërents essais, on indique un numéro à l'essai 

et précise le nom d'abréviation utilisé dans les fichiers d'enregistrement des ~oM&?s. De 

plus, on y indique le site, le type de diaphragme, le type d'excentricité et la date de 

l'essai, 

L'essai #3 (voir tableau 6.1) était un essai particulier durant lequel la structure a subi une 

instabilité majeure. Il y a eu glissement dans les connections des contreventements et le 

toit s'est appuyé sur le système de sécurité décrit dans la section 5.3. 



Tableau 6.1 Essais dynamiques 

~ b r v .  Viile ~éismd% ampl] Diaph. Type exc. e mm Date 
td27 Victoria PS 100% Flexible Aucune 6 22-iuin 
td28 Victoria PS 200% Flexible Aucune 6 23 -juin 
td3Oc Victoria PS 100% Flexible Aucune 1i 07-juiI 
td3Od Victoria PS 150% Flexible Aucune 6 O 7- jui1 

td3lc Victoria PS 
td35c Québec AT 75% Flexible Rigidité 2362 17-juil 
td32c Victoria PS 70% Flexible Résistancq 2394 (1 86) 09-juil 
td3 6c Québec AT 50% Flexible ~ésistancd 2477 (269) 17-juil 
td37b Victoria PS 75% Flexible Masse 814 20-iuil 
td37c Victoria PS 125% Flexible Masse 814 20-juil 
td39c Victoria PS 150% Rigide Aucune 105 -- 7 

td40c Victoria PS 100% Rigide Rigidité 2362 23 - i d  
td4lc Victoria PS 70% RiRide Résistance 2295 (87) 24-iuil 
td42c Victoria PS 75% Rigide Masse 591 24-juil 

6.11 Paramètres étudiés 

Le tableau 6.1 montre tous les tests dynamiques effectués sur les différentes structures. 

On a varié plusieurs paramètres afin d'examiner leurs effets sur la réponse sismique. Les 

paramètres principaux étudiés sont les suivants: 

1. la flexibilité ou la rigidité du diaphragme de toit; 

2. le site; 

3. le type d'excentricité. 



6.1.1.1 flexibilité du diaphragme de toit 

Un des buts principaux de la présente étude était d'observer l'effet de la flexibilité du toit 

sur la réponse dynamique de la structure. Dans un premier temps, on a effectué des 

essais avec un diaphragme de toit flexible (essais #2 à #12). Dans ces cas, le tablier était 

fixé aux poutres longitudinales, qui sont parallèles aux axes 1,2 et 3 (voir figure 5.4). 

avec des vis #14 posées à chaque deux nervures, soit à une distance centre-centre de 304 

mm. La rigidité en cisaillement du diaphragme calculée selon la méthode du SDI (1991) 

était de 0.69 W/rnm. On a ensuite augmenté la rigidité du diaphragme par l'ajout de vis 

à chaque nervure (152 mm ch); tout en gardant le même tablier. Les essais # 14 à #17 

ont été effectués sur la structure avec un diaphragme rigide. Dans ce cas, la rigidité en 

cisaillement du toit était de 3.95 kNfmm selon le SDI (1 991). 

6.L1.2 Site 

En variant le site, on a varié aussi la masse sur le toit, ainsi que les caractéristiques du 

mouvement au sol. Vu qu'on a étudié deux viiles différentes, on a appliqué des séismes 

qui ont des caractéristiques similaires aux tremblements de terre qui peuvent avoir lieu 

dans chacune des deux d e s .  Ces séismes ont des contenus fréquentiels différents. ce qui 

nous a pem*s d'étudier I'effet de ce paramètre sur la réponse de la structure. A l'Est de 

l'Amérique du Nord les séismes sont caractérisés par un contenu tiéquentiel à hautes 

fréquences, et des courtes durées. Dans la région de Victoria, les séismes sont 

caractérisés par des basses fréquences, mais sont généralement de plus longue durée. 

Pour les essais #8 à #10 on a utilisé un séisme à hautes fréquences, ce qui correspond à la 

ville de Québec. Dans le reste des essais, qui sont des essais de structures à Victoria, on 

a utilisé un mouvement au sol à basses fréquences. 



On a voulu aussi observer les effets de la masse sismique sur la réponse dynamique de ce 

type de bâtiment. Dans les essais#g à H O ,  la structure possédait une masse sismique 

1.346 fois plus importante que dans le reste des essais. Ceci est dû à la différence de la 

surcharge de neige entre Québec et Victoria. 

6.1.1.3 Type d'excentricité 

Un des objectifs principaux de ce mémoire était d'évaluer les effets de trois types 

d'excentricité, soient de masse, de rigidité et de résistance, sur la réponse dynamique. On 

a donc effectué des essais sans excentricité (essais #2 à #5, #8 eH14). des essais avec 

excentricité de rigidité (essais #6, #9 et #15), des essais avec excentricité de résistance 

(essais #7, # 10 et #16) et des essais avec excentricité de masse (essais # I I ,  # 12 et # 1 7). 

Les différents détails des modifications apportées à la structure afin d'atteindre les 

différents types d'excentricité ont été présentés au le chapitre V. Rappelons cependant 

que la position du centre de rigidité dans le modèle d'essais dépendait de la rigidité de 

chaque contreventement, étant donné que la rigidité latérale du tablier est 

symétriquement distribuée. En mettant des contreventements ayant des rigidités 

différentes, on a déplacé le centre de rigidité, tout en gardant le centre de masse et de 

résistance approximativement au centre du bâtiment. 

En mettant des contreventements ayant des résistances différentes, on a déplacé le centre 

de résistance tout en gardant le centre de masse et le centre de rigidité 

approximativement au centre du toit. 



En déplaçant les dailes de béton, qui simulent le poids sur le toit, on a déplacé le centre 

de masse, tout en gardant le centre de rigidité et de résistance approximativement au 

centre du toit. 

En se basant sur les données présentées dans les tableaux 5.2 et 5.4, on a obtenu les 

valeurs d'excentricité théoriques présentées dans le tableau 6.1. L'excentricité, dans ce 

cas, est la distance entre le centre de rigidité ou de résistance et le centre de masse. Les 

valeurs des excentricités montrées en gras et italique représentent les cas où le centre de 

masse s'est retrouvé au Nord des centre de rigidité ou de résistance. Vue une certaine 

asymétrie de rigidité dans les cas d'excentricité de résistance (voir tableau 5.2). on 

montre deux valeurs d'excentricité au tableau 6.1 pour trois essais. Les valeurs entre les 

parenthèses sont celles des excentricités de rigidité qui prévalaient en même temps que 

les excentricités de résistance. 

6.1.2 Procédure 

Après avoir effectué les tests de caractérisation de la structure, et s'être assuré d'avoir 

une prétension minimale dans chaque contreventement, on vérifiait le serrage des 

contreventements. De cette façon, on minimisait le risque de glissement dans les 

connections anti-glissement. Finalement, on appliquait le signal et on enregistrait les 

domees avec une fréquence d'acquisition de 100 Hz. 

6.1.3 Séismes 

Pour chaque site, on a fat le choix d'un historique de mouvement au sol parmi un 

ensemble de séismes. Les critères de ce choix étaient: la durée dans le domaine du 

modèle réduit, le moment ou se trouvaient les pics par rapport à la durée totale et un 



142 

comportement plastique appréciable du bâtiment, qui suit une phase dans le domaine 

élastique. 

I 

1 O 2 4 6 8 1 O 12 14 L 6 18 2 0 1  
i ! 

i Temps (sec), domaine du modkle I 

I 

Figure 6.1 Historique des déplacement sur le toit, G'J.11 kN/mm, PS 100%. 

Pour Victoria, on a choisi la composante NO40 de l'enregistrement à la station Highway 

Test Lab mesuré lors du séisme qui a eu lieu à Olympia (Puget Sound), État de 

Washington en 1949. Cet enregistrement a été normalisé par rapport à la vitesse 

rnaxiemale au sol pour Victoria (~0.28 d s ) .  Par conséquent, les intensités indiquées 

dans le tableau 6.1 sont celles des excitations normalisées. Les résultats des analyses 

numériques en utilisant Puget Sound, PS, ont montré que ce séisme nous donnait un 

comportement élastique appréciable avant d'entrer dans le domaine non linéaire. A la 

figure 6.1 on illustre l'historique des déplacements normalisés au toit du modèle 

analytique montré à la figure 4.1. La structure a fait plusieurs cycles dans le domaine 

élastique avant d'entrer dans le domaine non héaire. De plus, les caractéristiques 

sismiques du site où le séisme a eu lieu sont semblables aux conditions qui prévalent à la 



ville de Victoria. faut préciser que la rigidité en cisaillement indiquée à la figure 6.1 est 

celle du bâtiment prototype. 

Le manque de séismes historiques pour l'Est du Canada nous a obligé à utiliser un 

historique de mouvements au sol artificiel, généré pour une magnitude du moment 

sismique Mw=7.0 avec un épicentre à 150 km. Ce scénario (magnitude et distance 

épicentrale) est l'un qui domine l'aléa sismique pour la région de Québec (Atkinson et 

Beresjnev, 1998). Ce choix a aussi été soutenu par des résultats analytiques avec une 

réponse structurale appréciable dans le domaine inélastique (voir chapitre IV). 

Dans ce qui suit, 100% des amplitudes des signaux pour l'Est et l'Ouest seront désignés 

AT et PS, respectivement. 

II faut mentionner que le choix du pourcentage de l'amplitude de I'historique du 

mouvement au sol pour chaque essai était basé sur le niveau de ductilité anticipé dans les 

contreventements. On effectuait u;i premier essai en choisissant un pourcentage des 

amplitudes qui dépendait de la ductilité anticipée. Selon le niveau de ductilité atteint. on 

effectuait un autre essai avec un pourcentage plus élevé. Dans deux cas on a sollicité la 

même structure deux fois (essais #4 et #5 et essais # I l  et #12), les premiers essais ayant 

donné un componement quasi-élastique. 

Les figures 6.2 et 6.3 montrent les spectres d'accélérations absolues des deux séismes, 

dans le domaine du modèle. De plus, on a indiqué les deux premières périodes de 

vibration dans la direction du chargement, selon les analyses dimensionnelles (voir 

chapitre IV), sans excentricité et avec une rigidité en cisaillement du toit de 3.1 1 kN/mm 

(prototype). De plus, on illustre les historiques des accélérations pour les signaux aux 

figures 6.4 et 6.5, qui sont dans le domaine du modèle. 
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Figure 6.2 Spectre des accélérations absolues, AT 150%, 5=2%. 
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Figure 6.4 Historique des accélérations normalisées, PS 100% 
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Figure 6.5 Historique des accélérations normalisées, AT 100% 



6.1.4 Calibration du simulateur sismique 

Avant d'appliquer les signaux des séismes, on a construit des filtres à appliquer aux 

signaux d'entrée pour s'assurer que la table vibrante reproduise bien les signaux 

demandés. Pour ce faire, on a procédé en trois étapes. 

La première étape était d'appliquer les signaux avant l'installation du modèle, en posant 

deux blocs de béton sur la table. Chaque bloc, qui pesait 30 kN, était fixé directement sur 

le simulateur. Le poids total sur le simulateur était équivalent au poids total du modèle 

d'essai pour le cas de Québec. On a effectué trois essais (#1, #2 et #3 aux figures 6.2 et 

6.3) pour chaque séisme. Aux figures 6.2 et 6.3 on compare les spectres des 

accélérations absolues des trois essais avec le spectre du signal de source. On remarque 

très clairement que la table a bien reproduit les signaux appliqués. Par conséquent, aucun 

filtre n'a été construit à cette étape. 

La deuxième étape a eu lieu après la construction du modèle. Après avoir installé les 

masses pour simuler le poids sur le toit pour Victoria, on a appliqué, à basses amplitudes, 

le signal de PS. La crainte d'endommager le spécimen nous a poussé a n'appliquer que 

50 % des accélérations normalisées de PS. On a ensuite construit un filtre à 

compensation constante dans le temps, 'Frozen'. Ce filtre, qu'on a nommé tarik2, a été 

généré par le système de contrôle du simulateur sismique. Le contrôle sur le signal 

produit était effectué avec une fonction inverse adaptive (AIC). A la figure 6.6, on 

montre la comparaison entre le signal de source et celui produit avec le filtre (tarik2). 

La troisième étape était de construire un filtre pour le séisme AT. Craignant un 

endommagement de la structure, on s'est limité a 20% des amplitudes normalisées, ce 

qui était très faible. Vu que les résultats n'étaient pas concluants, on a décidé d'appliquer 



le signal sans filtre. À la figure 6.7 on présente le spectre des accélérations absolues 

mesurées sur la table dans l'essai #8 sans filtre (disabled) et le spectre du signal de 

source. On remarque que la concordance est acceptable. 
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1 
l 
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Figure 6.6 Spectre des accélérations absolues, PS 50%, 5=2%. 
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Figure 6.7 Spectre des accélérations absolues, AT 100%. 5=2%. 

6.2 ESSAIS DE CARACTÉRISATION DE LA STRUCTURE 

Pour chaque type de diaphragme de toit (flexible et rigide) on a réalisé des essais quasi- 

statiques afin de déterminer la rigidité en cisaillement du diaphragme. De plus, pour 

chaque type de contreventement on a effectué des essais quasi-statiques, pour évaluer, 

expérimentalement, leur rigidité réelle. Les caractéristiques dynamiques (périodes 

naturelles et facteurs d'amortissement) de chaque structure, ont été déterminées à partir 

des résultats d'essais où le modèle a été soumis à des signaux de bruit blanc et 

sinusoïdaux, 

6.2.1 Propri6tés statiques 

On a effectué quatre essais quasi-statiques dont les détails sont présentés dans le tableau 

6.2. Durant ces tests, on attachait le centre du toit à l'appui rigide décrit dans la section 



5.10 et, ensuite, on appliquait un signal en déplacement au simulateur sismique. Ce signal 

était différent d'un essai à l'autre. 

En plus d'évaluer la rigidité des contreventements, les deux premiers essais (#1 et #13) 

avaient comme objectif de déterminer la rigidité en cisaillement du diaphragme de toit. 

Durant ces essais, on a appliqué des signaux qui ont été basés sur la norme ATC-24 

(ATC, 1992). On s'est assuré que les signaux appliqués produisaient des taux de 

déformation inférieurs à 100x10' déformation/sec dans les contreventements, ce qui 

représente un comportement statique. Les détails de ces signaux sont présentés dans les 

sections 7.1.1.1 et 7.1.2.1 pour les essais #1 et #13, respectivement. 

Tableau 6.2 Essais quasi-statiques 

1 No 1 Abrv. 1 Ville 1 D i a ~ h .  1 Exc. 1 Date 1 
.. - - - . . 

1 I 1 test 1 1 Victoria 1 ~lexibld  Aucune -1 08-iuin--l 

Les essais #45 et ##46 ont été effectués afin de déterminer, expérimentalement, la rigidité 

des contreventements spéciaux, soit ceux utilisés pour les cas d'excentricités de rigidité 

et de résistance. Dans ces essais, on a limité le signal d'entrée, qui est en déplacement, en 

amplitude et en durée. Le but était d'éviter que des déformations inélastiques n'aient lieu 

dans les contreventernents. Les détails de ces signaux sont présentés dans les sections 

7.1.3.1 et 7.1.4.1 pour les essais #45 et #46 respectivement. 

13 
45 
46 

td38 
td3 1q 
td32a 

Victoria 
Victoria 
Victoria 

Rigide 
Flexible 
Flexible 

Aucune 
, Rigidité 

Résist. 

31-juil 
08-juil 
09-iuil 



6.2.2 Propriétés dynamiques 

Avant chaque essai dynamique, on effectuait une série d'essais de caractérisation 

dynamique. En premier lieu, on appliquait au modèle un bruit blanc avec une plage de 

eequence de 1 à 25 Hz, qui était généré automatiquement par le système de contrôle du 

shulateur sismique. L'amplitude du signal était augmentée progressivement jusqu'à 

atteindre une force maximale dans les contreventements égale à environ 50% de la force 

de plastification. Une fois l'amplitude déterminée, on appliquait le signal de bruit blanc 

pour une durée de 410 secondes en enregistrant, avec une fréquence d'acquisition de 40 

Hz, les accélérations au niveau du toit. On analysait, ensuite, ces données, en utilisant le 

logiciel U2V2 (EDI, 1993). ce qui nous permettait de calculer la transformée de Fourier 

et. donc, de passer du domaine du temps au domaine des fréquences. Conséquemment. 

les premières et deuxièmes périodes naturelles de vibrations dans la direction Est-Ouest 

ont pu être évaluées. ainsi que les modes correspondants. 



Tableau 6.3 Essais de caract6risation des propriétés dynamiques 

N O -  

18 
19 
20 
21 

Ville 
Victoria 
Victoria 

Abw. 
impact2 

wt I 

22 
23 
24 

sin2 
td07 

25 
I 

26 
27 

1 

28 
29 

Exc. 
Aucune 
Aucune 

td29a 
td29b 
td3Oa 

31 
1 

32 
33 

b 

34 
L 

35 
36 

Victoria 
Victoria 

I 30 I td34a I Québec i Aucune i Flexible iBruit bland 15-iuil I 

td30b 
td3 1 a 
td3 1 b 
td32a 
td32b 

b 
m 

37 td39a Victoria Aucune 
38 td39b Victoria Aucune 

L'étape qui suivait était d'évaluer l'amortissement dans la structure. On appliquait alors 

un signal sinusoïdai dont La fréquence était égale à la première Eéquence de vibration du 

modèle d'essais. L'amplitude était progressivement augmentée jusqu'à atteindre 50% de 

la force de plastification des contreventements. Une fois l'amplitude déterminée. on 

appliquait le signal pour fêire entrer la structure en résonance. On arrêtait alon 

Diaph. 
Flexible 
Flexible 

Victoria 
Victoria 
Victoria 

td34b 
td35a 
td35b 
td36a 
td37a 
td3 7b 

39 
40 

r 

41 
42 
43 

Aucune 
Aucune 

Victoria 
Victoria 
Victoria 
Victoria 
Victoria 

1 iI 

Type 
Impact 

Aucune 
Aucune 
Aucune 

Québec 
Québec 
Québec 
Québec 
Victoria 
Victoria 

i 44 I td42b I Victoria I Masse I Rimde iBruit blana 24-iuil 

td40a 
td40b 
td4 l a  
td4 1 b 
td42a 

date 
29-mai 

Flexible 
Flexible 

Aucune 
Rigidité 
Rigidité 

Résistance 
Résistance 

22-juil 
22-juil 

Rigide 
Rigide 

Bruit blanu 29-mai 
Sinus 1 29-mai 

Bruit bland 12-iuin 
Flexible 
Flexible 
Flexible 

Aucune 
Rigidité 
Rigidité 

Résistance 
Masse 
Masse 

Bruit blanc 
Sinus 

Victoria 
Victoria 
Victoria 
Victoria 
Victoria 

Flexible 1 Sinus 1 07-juil 

Bruit blanc 
Sinus 

Bruit blanc 

Flexible 
Flexible 
Flexible 
Flexible 

Flexible 
Flexible 
Flexible 
Flexible 
Flexible 
Flexible 

Rigidité 
Rigidité 

Résistance 
Résistance 

Ir------- 

Masse 

07-juil 
07-juil 
07-iuil 

Bruit bland OS-juil 

Sinus 

Rigide 
Rigide 
Rigide 
Rigide 
Ripjde 

Sinus 
Bruit blanc 

Sinus 

15-juil 

08-juil 
09-juil 
09-juil 

Bruit blanc' 23 -juil 

Bmit b~and 16-juil 

Sinus 
Bruit blanc 

Sinus 
Bruit blanc 

Sinus 

23-juil 
24-juil 
24-juil 
24-juil 

16-juil 
Bruit blanq 16-juil 
Bmit blanc 

Sinus 
20-juil 
20-iuil 



brusquement le signal afin que la structure entre dans un état de vibration libre et on 

enregistrait l'historique des accélérations au niveau du toit avec une fréquence 

d'acquisition de 100 Hz 

Dans le tableau 6.3, on a indiqué tous les essais de caractérisation des propriétés 

dynamiques. Vu que pour chaque essai dynamique on avait une structure différente, on a 

voulu caractériser les propriétés dynamiques de toutes les structures. 



CHAPITRE 7 

RÉSULTATS DES ESSAIS DE CARACTÉRIS ATION 

Dans le présent chapitre on expose les résultats des essais de caractérisation de la 

structure effectués au Laboratoire de Structures de l'École Polytechnique. Ces essais 

sont divisés en deux parties, les essais quasi-statiques et les essais de caractérisation 

dynamiques. 

7.1 ESSAIS QUASI-STATIQUES 

Les essais effectués sont présentés dans le tableau 6.2. Dans cette section, on expose les 

résultats des essais de caractérisation statique. En tout, quatre essais quasi-statiques ont 

été effectués. Dans les deux premiers essais, soient l'essai # l  et l'essai #13, on a visé un 

comportement inélastique, alors que dans les essais #45 et #46 la structure est demeurée 

dans le domaine élastique. 

Dans cette section, on présente les résultats des essais #1, #13, #45 et #46. 

7.1.1 Essai #1 

L'essai #1 est un essai quasi-statique sur le modèle avec un diaphragme de toit flexible et 

une masse totale au toit correspondante à la ville de Victoria. La distribution des 

contreventernents était symétrique. Le but de ce test était de mesurer la rigidité en 

cisaülernent du toit, la rigidité des différents contreventements et leur résistance. 



On présente en premier Lieu le protocole d'essai. Ensuite, on examine le comportement 

du toit et des contreventements. 

7.1.1.1 Protocole d'essai 

A la figure 7.1, on présente le signal en déplacement applique par le simulateur sismique 

sur le modèle. Ce protocole d'essai a été basé sur la norme ATC-24. Puisque les 

déformations inélastiques ont lieu dans les contreventements, le niveau de ductilité a été 

contrôlé par la déformation totale de la structure (A,), qui inclut la déformation dans su 

diaphragme, lorsque les contreventements plastifient. De plus, on a effectué plusieurs 

pré-tests pour déterminer l'ordre de grandeur de la rigidité en cisaillement du toit. ce qui 

nous a permis de produire ce signal en se basant sur la rigidité de toute la structure. 

On a applique six cycles a 0.33 A,, six cycles à 0.66 Ay, trois cycles à Ay, trois cycles a 2 

A,, trois cycles a 3 Ay, deux cycles à 4 A,, deux cycles à 5 A y  et finalement deux cycles à 

6 A,. Le pas de temps était de 0.75 s pour un déplacement de 0.2 mm. Ce pas de temps 

était contrôlé par le taux de déformation dans les contreventements, qui ne devait pas 

dépasser 1 0 0 x 1 0 ~  déformation par seconde. L'incrément de déplacement de 0.2 mm a 

été gouverné par la précision du simulateur en déplacement. 
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Figure 7.1 Protocole d'essai, Essai #1 

7.1.1.2 Rigidité du diaphragme de toit 

La rigidité en cisaillement du diaphragme de toit est un paramètre primordial dans ce 

projet de recherche. La quantification de cette valeur permet d'interpréter les résultats, 

de calculer les efforts de cisaillement au toit (Équations (5-1) et (5-2)) et de reproduire 

les essais à l'aide de modèles analytiques. 

On a évalué la rigidité en cisaillement au toit en mesurant les historiques de déplacement 

des cordes de déplacement attachées au toit, soient D5 et D7 (voir figure 5.21). Les 

historiques de force au toit ont été mesurés à l'aide de la cellule de charge (C28) attachée 

au centre du bâtiment. Le système d'attache est illustré à la figure 5.22. 

A la figure 7.2, on explique I'interpretation géométrique de la déformation en 

cisaillement (A) au le toit. En se basant sur la symétrie, on ne présente que la moitié du 

toit. Aux figures 7.3, 7.4 et 7.5 on présente les historique de déplacement en cisaillement 



au toit. On calcule ce déplacement en utilisant l'équation (7-1). Dans ce cas, on n'a 

considéré que l'historique de la corde D7 (voir figure 5.21). On a négligé l'historique de 

la corde au Nord @3) dû à une déformation résiduelle, ce qui a faussé les résultats. 

L'expression de la rigidité du diaphragme de toit, G', est indiquée à la figure 7.2. 

On a divisé le comportement hystéretique total en trois phases de comportement. 

Premièrement le comportement du toit tout au long de l'essai, deuxièmement le 

comportement avant la plastification des contreventements et finalement le 

comportement après la plastification des contreventements. 

Centre 

Figure 7.2 Déformation en cisailiement 



À la figure 7.3 on présente le comportement hystéretique du diaphragme de toit tout au 

long de l'essai. On peut remarquer clairement la dissipation d'énergie due au frottement 

entre le bas de la nervure libre et les poutres longitudinales. On a dessiné une droite qui 

représente l'hypothèse du comportement parfaitement linéaire du toit. Cette droite est la 

régression linéaire de tous les points mesurés. La rigidité en cisaillement du toit mesurée 

expérimentalement était de 1.54 kN/mm, ce qui représente approximativement une valeur 

deux fois plus élevée que la valeur calculée par la méthode du SDI (1 Wl), 0.69 W/mrn. 

La méthode du CECM (1978) donne une valeur plus basse de 0.34 W/m. 

Dans le cas de ce tablier, la distorsion des nervures joue un rôle prédominant dans la 

flexibilité du diaphragme (voir les annexes E et F). Durant l'essai. ce phénomène était 

visible à l'œil nu. Abnet et Zidan (1978) ont rapporté différentes valeurs pour le 

coefficient de distorsion (voir équation 2-9)' selon la forme d'une nervure. Ils ont aussi 

effectué une comparaison entre plusieurs modèles de calcul de ce coefficient et des 

valeurs expérimentales. Il faut mentionner que pour un tablier semblable à celui utilisé 

pour le modèle, la différence entre les valeurs théoriques et expérimentales atteignait 

250%. 



Déplacement As, mm 

Figure 7.3 Comportement hystéretique des déformation en cisaillement du toit, 

Essai #l 

A la figure 7.4 on illustre le comportement hystéretique du toit dans le domaine élastique 

des contreventements. On remarque que la rigidité du diaphragme de toit est 30% plus 

élevée qu'à la figure 7.3. L'explication est que le bas de la nervure libre ne commence a 

glisser qu'en atteignant un certain niveau de force de cisaillement. Par conséquent, dans 

cette phase le tablier se comporte comme s'il était attaché à chaque nervure (voir figure 

7.13). On observe, cependant, un comportement parfaitement linéaire du tablier. Dans 

des études ultérieures il est important de bien modéliser ce phénomène qui a des 

conséquences directes sur le comportement dynamique de la structure. 

A la figure 7.5, on examine le comportement du toit après plastification des 

contreventements. Dans ce cas, on observe un comportement visco-élastique du toit. On 

a trouvé que le tablier est plus flexible et il dissipe plus d'énergie. Vu que les niveaux des 

forces et des déplacements sont relativement élevés dans les essais dynamiques, ce 

comportement représente le mieux le comportement dynamique du toit Toutefois, avec 



les éléments de panneau utilisés dans le modèle analytique, il est impossible de modéliser 

ce comportement visco-élastique. À la figure 7.5 on remarque que la courbe a tendance a 

avoir un plateau, lorsque la charge atteint 10 kN. Ce comportement est probablement dû 

à un glissement dans les connections feuille-feuille. 

Déplacement A,, mm 

Figure 7.4 comportement hystéretique avant la plastification des contreventement, 

Essai #1 



Déplacement A,, mm 

Figure 7.5 Comportement hystéretique après la plastification des 

contreventements, Essai #1 

7.1.1.3 Rigidité et résistance des contreven tements 

Aux figures 7.6 et 7.7 on illustre le comportement hystéretique des contreventements. II 

faut préciser que le numéro de chaque contreventement correspond au numéro de la 

cellule de charge à laquelle il était attaché (voir figure 5.21). Lorsqu'on mentionne le 

contreventement 8, on signale le contreventement attaché à la cellule de charge C8. 

La figure 7.6 indique le comportement hystéretique des contreventements #8 et #IO pour 

l'essai #1. On y indique la ductilité de chaque contreventement, en se basant sur un 

déplacement horizontal requis pour atteindre la première plastification (3.083 mm), en 

fonction de la composante horizontale de la force dans chaque contreventement 

normalisée à la force horizontale de plastification de (V~5.05 kN). Il faut mentionner 

qu'on a assigné la même convention de signe à tous les instruments de mesure, positif 

vers l'ouest et négatif vers l'Est. Dans les résultats présentés à la figure 7.6, on néglige 



la force de prétension appliquée avant l'essai en prenant les zéros sans ces valeurs de 

prétension. Par conséquent, on remarque la légère différence entre les résistances des 

deux contreventements, ainsi que des valeurs de forces négatives. Ces valeurs ne 

reflètent pas une résistance en compression, mais plutôt la force de prétension. Par 

conséquent, on peut clairement remarquer le comportement en tension seulement des 

contreventements, qui est reflété par la résistance en compression nulle. Cette façon de 

prendre les zéros a été adoptée tout au long des essais subséquents. A la figure 7.7, on 

note que le comportement des contreventements #9 et #11 est similaire aux 

contreventements #8 et #10. Cependant, les forces de prétension ne sont pas 

suffisamment importantes pour affecter sensiblement les caractérisations des 

contreventements. 

- Contr. 8 
- rrrm+- in 

Ductilité 6 

Figure 7.6 Comportement hystéretique des contreventements #8 et #IO, Essai #I 



- Contr. 9 

C o n W .  11 

Ductilié 6 

Figure 7.7 Courbe d'hysterisis des contreventements #9 et #II,  Essai #1 

La résistance de chaque contreventement est un facteur primordial dans la caractérisation 

de la structure. Dans le tableau 7.1 on présente la force de résistance horizontale de 

chaque contreventement, ainsi que la limite élastique d'une section 1.85 mm x 1 1 .S mm 

(voir figure 5.8). On note que la résistance est toujours en dessous de la valeur de 5.05 

kN. Ceci est dû principalement aux forces de prétension induites dans les 

contreventements avant I'essai. La différence maximale entre la valeur anticipée de 

résistance et les valeurs mesurées est de 4%. 

TabIeau.7.1 Résistance des contreventements, 

Essai #l 

1 Contr. 8 1 5.03 1 
Contr. 9 
Contr. 10 

5.01 
4.85 



La rigidité de chaque contreventement a été évaluée d'une régression linéaire sur une 

portion de la courbe d'hystéresis du contreventement. Cette portion est située dans une 

phase linéaire du comportement en tension. Aux figures 7.8, 7.9, 7.10 et 7.1 1, on montre 

les points choisis pour chaque régression linéaire, ainsi que les lignes de régression. 

Déplacement, mm 
I 1 

Figure 7.8 Rigidité du contreventement #8, Essai #1 

Tableau7.2 Rigidité des contreventements, 

Essai #1 

l\l 
Contr. 11 

1 Contr. 8 

Dans le tableau 7.2, on présente les rigidités horizontales évaiuées en se basant sur les 

mesures de l'essai #1. On y montre également t'erreur par rapport à la moyenne des 

_L 

K,w- 
1.65 

Err % 
I 

0.34 



rigidités (1.64 kNImm), ce qui ne dépasse 3.2%. L'excentricité du centre de rigidité par 

rapport au centre de la structure due à cette différence est de 24 mm vers le Nord, ce qui 

représente 0.003L, où L est la longueur de la structure (8000 mm). 

Pour les contreventements #8 et #9 on a utilisé la portion de domees avant la première 

plastification du contreventement; dors que pour les contreventements #10 et #11 on a 

utilisé une portion après la première plastification. Cette approche a été utilisée pour 

examiner I'effet de la prise en compte des points autour du zéro sur la courbe avant la 

première plastification. 

-0.5 -1  h 0.5 1 L .S 2 2.5 3 

Déplacement, mm 

Figure 7.9 Rigidité du contreventernent #9, Essai #1 

Si on compare les valeurs de rigidité présentées au tableau 7.2 avec la valeur théorique 

de 2.14 k N / m  qui a été obtenue de la valeur de rigidité axiale théorique de 3.80 kNIm 

présentée à la figure 5.8, on remarque une nette différence. Par conséquent, on déduit 

que les systèmes d'attache de chaque contreventement à la structure et au cadre rigide 

ont affecté sensiblement la rigidité. 
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Figure 7.10 Rigidité du contreventement #IO, Essai #1 
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Figure 7.11 Rigidité du contreventement #LI, Essai #1 



7.1.2 Essai #13 

L'essai #13 est un essai sur le modèle avec un diaphragme de toit rigide, une distribution 

symétrique des contreventements et un poids total correspondant à 1a ville de Victoria. 

Le but de cet essai était de mesurer la rigidité en cisaillement du toit, ainsi que de vérifier 

la rigidité des contreventements, ainsi que leur résistance. On présente en premier Iieu le 

protocole d'essai. Ensuite on montre le comportement du toit et des contreventements. 

7.1.2.1 Protocole d'essai 

Dans ce cas, pour générer le signal en déplacement à être appliqué par le simulateur 

sismique, on a considéré que le toit était parfaitement rigide. Par conséquent. les 

déplacements engendrés par le mouvement de la table étaient repris entièrement par les 

contreventernents. On a choisi un pas de temps de 0.133 rndsec. À la figure 7.12 on 

illustre le signal en déplacement. qui est similaire au signal illustré à la figure 7.1. 



1 

i O 1 O00 2000 3000 4000 5000 

1 Temps, (sec.) i 

Figure 7.12 Protocole d'essai, Essai #13 

7.1.2.2 Rigidité du diaphragme de toit 

Dans la figure 7.13 on illustre le comportement hystéretique du toit en cisaillement. Dans 

ce cas, on a considéré la valeur moyenne des déplacements D3 et D7, comme indiqué à 

l'équation (7-1). 

La première observation est que la rigidité du toit a augmenté de peu (26%) par rapport 

à celle montrée à la figure 7.3. Toutefois, si on fait une comparaison entre la figure 7.4 et 

la figure 7.13, on peut observer une similitude frappante, ce qui confirme que le 

diaphragme de toit dans l'essai #1 a réagi comme s'il était attaché à chaque nervure, 

lorsque sollicité a des faibles niveaux de forces et de déplacements. On montre que la 

régression linéaire donne une rigidité en cisailiernent du toit identique. De plus, le 

phénomène de dissipation d'énergie remarqué dans le cas du diaphragme flexible a 

complètement disparu. Cette disparition est due au fait que toutes les nervures étaient 

vissées aux poutres longitudinales. 



Dans ce cas, la rigidité en cisailiement était largement inférieure à celle de 3.95 kN/m 

anticipée par la méthode du SDI. Par contre, la méthode du CECM a donné une valeur 

de 1.70 kN/mrn, ce qui est relativement proche de la valeur expérimentale 

-15 1 
Déplacement A, mm 

Figure 7.13 Comportement hystéretique du toit, Essai #13 

7.1.2.3 Rigidité et résistance des contreventements 

Aux figures 7.14 et 7.15, on montre le comportement hystéretique des contreventements 

pour I'essai #13. On remarque qu'on n'a pu atteindre les niveaux de ductilité atteints 

dans I'essai #1. La raison est que la rigidité du diaphragme de toit n'a pas été 

correctement estimée lorsque le signal a été conçu, la déformation dans le plan du 

diaphragme de toit étant plus élevée qu'anticipée. Toutefois, l'essai reste valable dû au 

fait que les données sont représentatives du comportement de la structure. 



Figure 7.14 Comportement hystéretique des contr. #8 et #IO, Essai #13 

On remarque que la résistance des contreventements n'a pas changé par rapport a l'essai 

# I .  Dans le tableau 7.3 on présente les valeurs de résistance évaluées dans l'essai #13. 

On peut remarquer que les valeurs sont très proches et similaires à celles présentées dans 

le tabIeau 7.1. 

Tableau 7.3 Résistance des contreven temen ts, 

Essai #13 

1 Contr. 9 1 4.94 1 

La rigidité des contreventements est restée semblable a celle présentée dans le tableau 

7.2. Aux figures 7.16 à 7.19, on illustre les valeurs de rigidité des contreventements et les 



points utilisés pour effectuer les régressions linéaires. Pour les quatre contreventernents 

on a considéré des points dans le domaine linéaire, c'est à dire avant la plastification. 

Figure 7.15 Comportement hystéretique des contr.#9 et # I l ,  Essai #13 
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Figure 7.16 Rigidité du contreventement #8, Essai #13 



Déplacement, mm 

Figure 7.17 Rigidité du contreventement #9, Essai #13 
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Figure 7.18 Rigidité du contreventement #IO, Essai #13 



Déplacement, mm 

Figure 7.19 Rigidité du contreventement #Il ,  Essai #13 

7.1.3 Essai #45 

Dans cet essai, on a testé le modèle avec un diaphragme de toit flexible, une 

configuration de masse correspondante à la ville de Victoria et des contreventements 

correspondants à une excentricité de rigidité. Le but de ce test était d'évaluer 

expérimentalement les rigidités des contreventements spéciaux utilisés dans le cas de 

l'excentricité de rigidité. 

7.1.3.1 Protocole d'essai 

À la figure 7.20, on présente le protocole d'essai. On a effectué quatre cycles à 50% de 

la limite élastique dans les contreventements. Vu le peu de contreventements spéciaux 

disponible, on a voulu éviter de les endommager. Le protocole d'essai est constitue de 

quatre cycles à k4.2 mm de déplacement. Il faut mentionner que les contreventements 



avec les rigidités les plus faibles étaient installes sur le côté Sud du bâtiment, alors que 

ceux avec des rigidités les plus élevées étaient sur le cBté Nord. Dans le tableau 5.2, on 

présente les rigidités théoriques, les résistances théoriques et les positions de ces 

contreventements spéciaux. 

Temps, (sec.) 

Figure 7.20 Protocole d'essai, Essai #45 

7.1.3.2 Rigidité des contreventements 

Aux figures 7.2 1 et 7.22, on montre le comportement chargement-déchargement des 

contreventements. A la figure 7.21, on montre le comportement des contreventements 

avec les rigidités les plus élevées. On remarque que l'on n'a pas atteint des déplacements 

assez importants pour bien observer le comportement chargement-déchargement . 
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Figure 7.21 Comportement chargement-déchargement, Essai #45 

-2 - 1 -0.5 - 1 

Déplacement, mm 

Figure 7.22 Comportement chargement-déchargement, Essai #45 

On a évalué des rigidités, en moyenne, de 2.16 kN/rnm horizontalement pour les 

contreventements plus ngides et 0.75 W/mm pour les contreventements les moins 

rigides. Par conséquent, le centre de rigidité se situait à 1938 mm du centre du bâtiment. 



Toutefois, la somme des deux rigidités est égale à 89% de la somme des rigidités 

moyennes des contreventements dans le cas symétrique (1 -64 kN/m.m). 

7.1.4 Essai #46 

Dans cet essai, on a testé le modèle avec un diaphragme de toit flexible, une 

configuration de masses pour Victoria et avec une excentricité de résistance. Le but était 

de déterminer la rigidité de chaque contreventement utilisé dans les cas d'excentricité de 

résistance. On a placé les contreventements les plus résistants sur le côté Nord de la 

stmcnire et les moins résistant sur le côté Sud (voir tableau 5.2). 

Temps, (sec.) 

Figure 7.23 Protocole d'essai, Essai #46 



7.1.4.1 Protocole d'essai 

À la figure 7.23, on montre le protocole d'essai pour l'essai #46. Dans ce cas, on a voulu 

atteindre une force égale à 50 % de la force de plastification des contreventements. Le 

signal en déplacement était constitué de 4 cycles à e . 4  mm en déplacement- 

7.1.4.2 Rigidités des contreventements 

Aux figures 7.24 et 7.25 on présente le comportement chargement-déchargement des 

contreventements. En examinant ces figures, on remarque que les déplacements 

appliqués étaient trop faibles pour nous donner un comportement chargement- 

déchargement stable. Les rigidités des contreventements les plus résistants étaient de 

l'ordre de 1.68 kN/mm, et les moins résistants de 1.57 Wlmrn. Ces rigidités ont été 

calculées en passant une ligne droite qui représente le plus le comportement élastique. La 

similitude est forte entre ces rigidités et celles évaluées pour le cas symétrique. Malgré 

que le centre de résistance se situait à 2.4 m au lieu 2 m. Toutefois. on démontrera au 

chapitre 8 que cette différence n'avait aucun effet sur la réponse dynamique. 



Déplacement, mm 

Figure 7.24 Comportement hystéretique, Essai #46 

Déplacement, mm 

Figure 7.25 Comportement hystéretique, Essai #46 



Les caractéristiques dynamiques de la structure qui ont été évaluées sont les deux 

premières tiéquences naturelles dans la direction des sollicitations ainsi que 

I'arnortissement de la structure dans son premier mode de vibration. 

7.2.1 Essais de caractérisation des fréquences de vibration 

Dans cette section, on présente les valeurs des fréquences naturelles de vibration 

mesurées expérimentalement. De plus, on détaille les résultats des essais qui ont été 

effectués sur le modèle pour la ville de Victoria avec un diaphragme de toit flexible 

(Essai #24, Essai #26 et Essai #28). 

7.2.1.1 Fréquences de vibration 

Dans le tableau 7.4 on présente les valeurs des fréquences de vibration. 11 faut 

mentionner que le premier mode du bâtiment est un mode de cisaillement-flexion sans 

points d'inflexion (figure 7.26). alors que le deuxième est un mode de cisaillement- 

flexion avec un point d'inflexion. On présente les Eéquences évaluées dans l'essai #21. 

Cet essai a été effectué avant la ruine de la structure (voir section 8.5). En comparant les 

essais #21 et #24, la différence entre la première fréquence dans chaque essai est de 

2.4%. Par ce fait, on déduit que les propriétés dynamiques de la stnicture n'ont pas 

changé après la nine. 



Tableau 7.4 Fréquences de vibration 

I Paramètres I Fréouences ~ z l  
1 No Essai 1 VilIe 1 Toit 1 Exc. 1 lère 1 2ième 1 

21 
24 

1 30 1 Ouébec 1 Flexible 1 Sans 1 3-47 1 6 0 6  1 

26 
28 

Victoria 
Victoria 
Victoria 
Victoria 

32 
34 

2ième mode 

Flexible 
Flexible 

35 
37 
39 
41 
43 

Figure 7.26 Modes de vibration 

Flexible 
Flexible 

Québec 
Ouébec 

On remarque que la rigidité des contreventements a une grande influence sur la période 

de vibration de la structure. Dans tous les cas d'excentricité de rigidité, on observe une 

diminution des valeurs des fkéquences naturelles. Dans le tableau 7.5, on présente I'effet 

Sans 
Sans 

Victoria 
Victoria 
Victoria 
Victoria 
Victoria 

3.61 1 6.4 
3.52 1 6.27 

Rigidité 
Résistance 

Flexible 
Flexible 
Flexible 
Rigide 
Rigide 
Rigide 
Risiide 

2.87 
3.55 

Rigidité 
Résistance 

5.7 I 

6 -44 

Masse 
Sans 

Rigidité 
Résistance 

Masse 

2.73 
3.26 

5 3 5  
5.6 

N.D 
3.73 
3.38 
4.04 
3 -67 

N.D 
6.37 
6.3 1 , 

7.0 1 
7-29 



de l'excentricité de rigidité sur la fréquence naturelle de la structure. Les valeurs de 

référence sont les fréquences des structures sans excentricité. 

Tableau 7.5 Effet de l'excentricité de rigidité 

1 Paramètres 1 % de changement 1 
1 ville 1 toit 1 Iere 1 2ième 1 
1 Victoria 1 Flexible 1 -23% 1 -10% 1 

Dans le cas de l'excentricité de résistance, on peut diviser la réponse de la structure en 

Québec 
Victoria 

trois parties. Dans le cas de Victoria avec le diaphragme de toit flexible, on a obtenu des 

fiequences de vibration similaires. Pour la ville de Québec avec un toit flexible, on a eu 

Flexible 
Rigide 

une légère diminution des valeurs. D'un autre côté, dans le cas du toit rigide pour 

Victoria, on a eu une légère augmentation des fréquences naturelles. Toutefois, il faut 

-27% 
-1 1% 

préciser que ces différences ne dépassaient 8% pour la premoère fréquence de vibration. 

-13% 
1% 

Dans le tableau 7.6 on examine l'effet de l'excentricité de résistance sur la fréquence 

naturelle de vibration. 

Tableau 7.6 Effet de l'exc. de résistance 

1 Paramètres 1 % de changement 1 
vilie 

Victoria 

Pour l'excentricité de masse, les valeurs des périodes dans le cas du diaphragme flexible 

Québec 
Victoria 

n'ont pas pu être obtenues dû à une erreur de manipulation. Toutefois, dans le cas du 

toit 
Flexible 
Flexible 
Rigide 

lere 
1% 

2ième 
3% 

-6% 
8% 

-3 % 
10% 



diaphragme rigide, on remarque que la première tiéquence a diminué légèrement (2%), 

alors que la deuxième a augmenté de 15%. 

On peut examiner l'effet de la masse sismique qui est présenté dans le tableau 7.7. Il faut 

mentionner que les valeurs de références sont celles du cas de la vine de Victoria avec 

masse uniforme. On remarque une diminution plus ou moins marquée, néanmoins moins 

importante qu'anticipée. 

Tableau 7.7 Effet de la masse sismique 

Paramètres % de chan ement 
toit 2ieme 

FIexible Rigidité -5% -6.50% 
1 Flexible (~ésistancel -9% 1 -2% 1 

7.2J.2 Essai #24 

L'essai #24 est le test effectué sur le modèle avec une configuration de masse 

correspondante a Victoria, un diaphragme de toit flexible et sans excentricité. On a 

appliqué un signai de bruit blanc sur la structure. 

Aux figures 7.27. 7.28 et 7.29, on montre les spectres de trois accélérometres fixés au 

toit (A1 8, A20 et A22). A la figure 7.27, on montre la réponse de I'accélérornètre fixé au 

centre de la structure; on n'y remarque que la première fréquence de vibration, qui est de 

3.52 Hz. Par contre, dans les deux autres figures, on peut observer une légère 

contribution de la deuxième fréquence de vibration (6.27 Hz). 



Le spectre du déphasage entre les deux accéléromètres fixés sur les côtés Sud et Nord de 

la structure est montré dans la figure 7.30. De cette illustration, on peut déduire que le 

premier mode de vibration (3.55 Hz) était un mode de cisaillement-flexion sans point 

d'inflexion, puisque le déphasage était de 0'. Dans le cas du deuxième mode de vibration 

(6.3 Hz), il était de 180~. ce qui prouve qu'il s'agit d'un mode de cisaillement-flexion 

avec un point d'inflexion au centre du bâtiment. 

5 10 1s 

Fréquences, Hz 

Figure 7.27 Centre, AZO, Essai #24 



5 10 15 
Fréquences, Hz 

Figure 7.28 Nord, AM, Essai#24 

10 

Fréquences, Eh 

Figure 7.29 Sud, A22, Essai #24 



10 

Fréquences, Hz 

Figure 7.30 Déphasage entre Sud et Nord, A22 e t  A18, Essai #24 

7.2.1.3 Essai #26 

L'Essai #26 est le test effectué sur le modèle avec une configuration de masse 

correspondante à Victoria, un diaphragme de toit flexible et une excentricité de rigidité. 

On a appliqué un signal de bruit blanc sur la structure. 

Aux figures 7.31 à 7.34 on présente la réponse de la structure à ce signal. A la figure 

7.3 1, on montre que la structure a répondu dans son premier mode (2.77 Hz). Toutefois, 

on remarque aux figures 7.32 et 7.33 que la contribution du deuxième mode (5.70 Hz) 

n'est pas négligeable. Ceci est due essentiellement a l'excentricité de rigidité. 

Le déphasage entre les acceIéromètres des côtés Nord et Sud (A18 et A22) est présenté 

à la figure 7.34. On remarque que l'dure de la courbe est similaire a la réponse de I'essai 

#24. 



Fréquences, Bz 

Figure 7.31 Centre, AZO, Essai #26 

10 15 20 
Fréquences, Eh 

Figure 7.32 Nord, AM, Essai #26 



5 10 1s 

Fréquences, Bz 

Figure 7.33 Sud, A22, Essai #26 

5 IO 
Fréquences, 82 

Figure 7.34 Déphasage entre Sud et Nord, A22 et A18, Essai #26 



7.2.1.4 Essai #28 

L'essai #28 est le test effectué sur le modèle avec une configuration de masse 

correspondante à Victoria, un diaphragme de toit flexible et une excentricité de 

résistance. On a appliqué un signal de bruit blanc sur la structure. 

On peut voir aux figures 7.35 à 7.38 que la structure a répondu dans son premier mode 

de vibration (3.55 Hz). De plus, on peut déduire que la contribution du deuxième mode 

(6.44 Hz) est faible. Étant donne que la rigidité des contreventements est proche de celle 

de l'Essai #24, on peut remarquer des valeurs de fréquences naturelles proches. 

10 
Fréquences, Eh 

Figure 7.35 Centre, A20, Essai #28 



5 10 15 
Fréquences, Bz 

Figure 7.36 Nord, A18, Essai #28 

10 
Fréquences, Hz 

Figure 7.37 Sud, A22, Essai #28 



10 
Fréquences, Hz 

Figure 7.38 Déphasage entre Nord et Sud, A l8  et AZO, Essai #28 

7.2.2 Mesure de I'amortissement 

On a effectué I I  essais de vibration libre afin de déterminer l'amortissement de la 

structure. Dans le tableau 7.8 on montre les valeurs caiculees pour plusieurs essais. 

Tableau 7.8 L'amortissement 

I 
- - - - - 

Paramètres 1 
) No Essai 1 Ville 1 Toit 1 Exc. 1 

m 

E% 3 
25 FIexible 1 Sans 1 4.29% 

I 

1 40 1 Victoria 1 Rigide 1 Rigidité 1 3.26% 1 

27 
31 
33 
38 

Victoria 
Québec 
Québec 
Victoria 

42 
44 

Fiexible 
Flexible 
Flexible 
RiP;ide 

Victoria 
Victoria 

Rigidité 
Sans 

Rigidité 
Sans 

Rigide 
Rigide 

4.15% 
3.22% 
3 -35% 
3.48% 

Résistance 
Masse 

3.1 0% 
3.64% 



En examinant le tableau 7.8 on remarque que les essais avec un diaphragme flexible ont 

des facteurs d'amortissement légèrement plus élevés que les autres. Ceci est dû en partie 

a la dissipation d'énergie engendrée par le glissement de la nervure libre. Toutefois, il n'y 

a pas de tendance qui se dégage en ce qui a trait a l'influence du type d'excentricité sur 

l'amortissement. 



CHAPITRE 8 

RÉSULTATS DES ESSAIS DYNAMIOUES 

Dans ce chapitre on présente les résultats de quelques essais dynamiques. Dans un 

premier temps, on examine les lectures de tous les instruments utilisés dans l'essai #4. On 

présente ces résultats en illustrant la différence entre les méthodes de conception du 

CNBC (1995) et du SDI (1991) et les résultats expérimentaux, ainsi qu'en évaluant 

l'effet de la flexibilité du toit dans la réponse dynamique. Dans la deuxième section de ce 

chapitre, on examine quelques résultats de l'essai #6, qui est un test ou on a déplacé le 

centre de rigidité. Ensuite, on évalue l'effet de l'excentricité de résistance en présentant 

quelques résultats de l'essai #7. Comme indiqué au chapitre VI, dans certains cas, on a 

utilisé deux niveaux d'amplitudes pour la même structure. Dans la quatrième section de 

ce chapitre, on présente une comparaison entre les réponses dynamiques pour les essais 

#4 et #5. Finalement, on examine quelques résultats obtenus de l'essai #3 où la structure 

s'est effondrée, 

8.1 ESSAI 444 

C'est un essai avec un diaphragme de toit flexible, une distribution des masse 

correspondante a Victoria et sans effet d'excentricité. Le séisme appliqué est Puget 

Sound (1949), PS, avec 100% des amplitudes normalisées pour la ville de Victoria (voir 

chapitre Vi). 

On présente tous les résultats obtenus de cet essai en cinq sections. Premièrement, on 

examine les historiques des déplacements obtenus des cordes placées sur le toit @3, D4, 



D5, D24 et D7). Ensuite, 

contreventement latéral, les 

on présente le comportement hystérétique de chaque 

historiques des déformations en cisaillement au toit, le 

comportement des contreventements longitudinaux et, fuialement, les accélérations sur le 

toit. 

Il faut mentionner ici qu'on a fütré tous les résultats de tous les essais présentés dans ce 

mémoire avec une fréquence de filtrage de 20 Hz. Ce filtrage est nécessaire afin 

d'éliminer l'effet du bruit sur les signaux. Avant de choisir 20 Hz, on s'est assuré que les 

forces d'impact dans les contreventernents n'étaient pas affectées par ce filtrage a cette 

fréquence. II faut aussi mentionner que les jauges de déformation (JO, Il, JI6 et J 17) 

n'ont pas fonctionné dans aucun des essais. 

8.1.1 Historiques des déplacements 

Comme indiqué à la figure 5.21, on a installé 5 cordes de déplacement le long du toit, 

séparées les unes des autres par une distance de 2 m. Aux figures 8.1 à 8.5 on présente 

pour chaque corde l'historique de déplacement relatif par rapport à la table. Ces 

déplacements ont été normalisés par rapport au déplacement horizontal relatif 

correspondant à la première plastiiication (Yy=3 -083 mm) dans un contreventement. Ces 

déplacements ont été évalués en soustrayant des déplacements absolus au toit les 

déplacements absolus de la corde attachée au cadre rigide. 

Les contreventements latéraux font partie du système de résistance aux charges latérales 

parallèle aux sollicitations. Par conséquent, les historiques des déplacements relatifs 

normalisés vis-à-vis des contreventements sont des indications directes du comportement 

de ces contreventements. Aux figures 8.1 et 8.5 on montre les historiques des 

déplacements relatifs sur les côtés Nord et Sud de la structure. II faut mentionner que la 

premiere plastincation a eu Iieu dans les contreventernents #10 et #11 momentanément, 



et cela a 3.75 sec. Dans les contreventements #8 et #9 elle a eu lieu à 4.25 sec. De plus. 

on présente les valeurs maximales des déplacements à chaque corde dans le tableau 8.1. 

Ces valeurs sont exprimées en terme de YNy. Pour les cordes au Nord @3) et au Sud 

@7), elles représentent donc les niveaux de ductilité dans les contreventements. On 

remarque la différence entre les niveaux de ductilité pour les contreventements #lO 

(p=i.29) et #11 (p=1.97). 

Si on compare les historiques des déplacements au Centre @5), au Sud (D7) et au Nord 

(D3) de la structure (voir figure 8.6), on remarque qu'il sont en phase, ce qui indique que 

la structure a répondu dans son premier mode de vibration. ces trois historiques des 

déplacements sont présentés à la figure 8.6, pour les 10 premières secondes. Dû à l'effet 

de flexibilité du diaphragme, le Centre s'est déplacé d'une façon plus importante que les 

autres points de mesure. Toutefois, après la 8ieme seconde le côté Sud a eu des 

déplacements plus importants que le Centre. Ce comportement illustre une certaine 

réponse torsionnelle. 

On a utilisé ['équation (2- 17) pour calculer la déformation en plan du diaphragme (figure 

2.2) lorsqu'on applique statiquement la force de plastification de deux contreventements 

distribuée uniformément au toit. Dans ce calcuI, on a utilise les facteurs suivants: 



La déformation statique calculée dans le plan du diaphragme est de 1.72 mm. Par contre, 

la déformation maximum mesurée dans le plan du diaphragme de toit pour l'Essai #4 

était de 3.27 mm. Par conséquent, le rapport entre le déplacement dynamique et statique 

est de 1.90. ce qui correspond à ce qui a été rapporté par Tremblay et Stiemer (1996). 

Aux figures 8.2 et 8.4, on examine les historiques des déplacements à U4 du centre du 

bâtiment. On remarque que les deux historiques sont en phase. Toutefois, comme 

I'indique le tableau 8.1, les déplacements à L/4 étaient plus importants que les 

déplacements vis-à-vis des contreventements, mais moins importants qu'au Centre. 

Si on compare les historiques des déplacements au Nord 0 3 )  et au Sud 0 7 )  de la 

structure, on peut clairement observer des déplacements plus importants au Sud. Cette 

différence reflète la sensibilité de la structure à la torsion. D'un autre côté, la différence 

en ductilité entre les contreventements #IO (p=1.29) et # I l  (p1.97) peut sembler 

importante, malgré qu'elle représente. en valeur absolue, une différence de seulement 2 

mm en déplacement horizontal sur une distance de 8000 mm. 

Tableau 8.1 Valeurs maximum de déplacement en terme de(Y/Yy). 

1 Nord 1 Positive 1 1.58 1 

WC 

1 C-S ( Positive ( 2.22 1 

4 

Centre 

Négative 
Positive 

-1.29 
1.99 

Négative 
Positive 

r 

Sud 

-2.17 
2.29 

Négative 
Positive 

-2.29 
1.9 
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Figure 8.1 Historique des déplacements D3, Nord, Essai#4 
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Figure 8.2 Historique des déplacements D4, Centre-Nord, Essai#4 
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Figure 8.3 Historique des déplacements D5, Centre, Essai#4 
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Figure 8.4 Comparaison entre les historiques des déplacements D24, CentreSud, 

et D4, Nord-Centre EssaiM 
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Figure 8.5 Historique des déplacements D7, Sud, Essai(f4 
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Figure 8.6 Comparaison des historiques des déplacements aux Nord, Centre et 

Sud, Essai #4 



8.1.2 Comportement hystérétique des contreventements 

Dans cette section on présente le comportement hystérétique de chaque contreventement 

latéral. On exprime ce comportement en fonction de l'historique des forces obtenues en 

normalisant les historiques des forces en fonction de la force statique de plastification 

(T/Ty) et de la ductilité (YNy). Pour chaque contreventement. on a considéré une 

résistance axiale (Ty) Bgale à 6.7 kN et un déplacement horizontal élastique maximum 

(Y,) égal à 3.083 mm. Afin de calculer ces paramètres, on s'est basé sur une limite 

élastique de l'acier de Fy=3 14 MPa et une section de 11.5 mmx 1.85 mm pour les 

diagonales. 

À la figure 8.7, on présente le comportement hystérétique du contreventement #8. Ce 

contreventement a eu un comportement non linéaire typique d'un contreventement en 

tension seulement. On peut clairement observer le plateau plastique, ainsi que la 

déformation résiduelle. D'un autre côté, on remarque l'augmentation de la résistance due 

au haut taux de déformation- Cette augmentation était de 15% et le niveau de ductilité 

maximum, y, atteint dans ce contreventement était de 1 S8. 

Dans le cas du contreventement #9, on a atteint le plateau plastique à deux reprises, et le 

niveau de ductilité était de 1.90. L'augmentation de la résistance de ce contreventernent 

était de 16%. On peut remarquer que le niveau de ductilité dans le contreventement #9 

est plus important que dans le contreventement #8. 

A la figure 8.9, on examine le comportement hystérétique du contreventement #IO. Ce 

contreventement s'est comporté d'une façon presque élastique. La ductilité maximum 

atteinte n'a pas dépassé la valeur de 1.28. L'augmentation de la résistance dans ce cas est 

de f 1%. 



À la figure 8.10 on illustre le comportement hystérétique du contreventement #I l .  On 

remarque que la demande en ductilité a atteint 1.97, ce qui représente un écart 

relativement grand par rapport au contreventement #IO. Par contre, l'augmentation de la 

résistance est de 13%. 

-0.2 

ductilité p 

Figure 8.7 Comportement hystérétique, contreventement #8, Essai #4 



ductilité p 

Figure 8.8 Comportement hystérétique, contreventement #9, Essai #4 

1 

Figure 8.9 Comportement hystérétique, contreventement #IO, Essai #4 



ductilité p 

Figure 8.10 Comportement hystérétique, contreventement #Il ,  Essai #4 

Aux figures 8.1 1 et 8.12, on présente les historiques des forces normalisées dans les 

contreventements latéraux. En examinant la figure 8.1 1, on remarque que malgré la 

symétrie, les contreventements #8 et #9 ont eu des comportements différents de même 

que les contreventements # 10 et #I 1. 

L'augmentation de résistance due aux effets d'un taux de déformation élevé est 

présentée dans le tableau 8.2. L'augmentation de la résistance se situait entre 11% et 

16%. Afin de mieux examiner ce paramètre, on a évalué le taux de déformation de 

chaque contreventement juste avant que celui-ci n'atteigne la force de traction maximale. 

Les taux de déformation (dddt),., et le rapportentre la déformation a l'écrouissage, S.,,, 

et la déformation maximale au moment de la plastification, E, dans chaque 

contreventement sont également présentés dans le tableau 8.2. Finalement, on compare 

les résultats des rapports Fyd/F, expérimentaux avec ceux calculés avec l'équation (2- 

69), qui a été proposée par Wakabayashi et al. (1984). On remarque que ces valeurs sont 

proches des valeurs expérimentales, sauf pour le contreventement #IO. Les valeurs de 



E,& confirment qu'il n'y a pas eu d'écrouissage et que I'augmentation de résistance est 

probablement dû essentiellement au taux de déformation. 

Tableau 8.2 (Tm, IT,) et (d~ldt),, pour les contreventements 

latéraux, Essai #4 

l 
! 

Temps (sec.) i 

T,ETv 

Figure 8.1 1 Historique des forces dans les contreventernents #8 et #9, Essai #4 

De plus, on remarque la différence des amplitudes entre les contreventements parallèles 

#8 et #9, surtout autour de la 13ième seconde du séisme et, de la même façon, entre les 

contreventernents #10 et #I l .  Ce comportement est dû principalement a la réponse 

torsionnelle. On remarque qu'autour la 13ieme seconde, les contreventements #8 et #I l ,  

I~ontr.#8 1.15 1 0.10 5.10E-02 1.14 
%& (d~ldt),,, Eq. (2-69) 



qui agissent dans des directions différentes et sont de côtés opposés, atteignent des 

niveaux de force plus importants que les contreventernents #9 et #IO. 

corn. 10 
..-.--...A.A.. corn-1 1 

Temps (sec.) 

Figure 8.12 Historique des forces dans les contreventements #IO et #I l ,  Essai #4 

8.1.3 Historiques des accélérations 

Comme présente dans la figure 5.21, 9 accéléromètres ont été utilisés dont sept sur le 

toit et deux sur le cadre rigide. On présente d'abord les lectures des acceleromètres 

placés sur le cadre rigide. Ensuite, on présente les lectures des accéléromètres placés au 

toit dans la direction parallèle à la direction des sollicitations. Finalement, on examine les 

lectures des accéléromètres placés sur le toit qui agissent dans la direction 

perpendiculaire aux sollicitations. Ces lectures représentent les accélérations absolues en 

naction de l'accélération gravitationnelle (g). 

Aux figures 8.13 et 8.14, on évalue les historiques des accélérations sur le cadre rigide. 

L'historique des accélérations sur le cadre parallèles à la direction des sollicitations est 



présenté à la figure 8.13. L'accélération maximum mesurée dans ce cas était de 0.26 g. 

Par contre, à la figure 8.14 on présente l'historique des accélération verticales sur Ie coin 

Nord-Est du cadre rigide. Dans ce cas, l'accélération maximum était de 0.15 g. À la 

figure 8.20 on montre le spectre de cet historique avant le filtrage. On a lu deux 

fréquences naturelles pour le cadre rigide, soient 14.50 Hz et 17.55 Hz. Par rapport aux 

fréquences naturelles de la structures présentées dans le tableau 7.4, les fréquences du 

cadre sont relativement élevées. 

Aux figures 8.15 et 8.19, on présente les historiques des accélérations vis-à-vis des 

contreventements latéraux. Dans un premier temps, on peut remarquer l'augmentation de 

l'accélération soudaine autour de la Sième seconde du séisme, ce qui correspond aux 

sollicitations appliquées (figure 8.13). Toutefois, on remarque aussi une augmentation 

des accélérations autour de la 13ième seconde du séisme, malgré que les sollicitations 

soient relativement basses. Ce phénomène est dû i un effet de torsion induit dans la 

structure. 

Dans le tableau 8.3, on présente les valeurs maximum des accélérations sur le toit, ainsi 

que les facteurs d'amplification dynamique. Ces fmeurs d'amplification représentent le 

rapport de l'accélération maximum à chaque point sur le toit par rapport à l'accélération 

maximum horizontale mesurée sur le cadre rigide. Comme on le remarque, ces valeurs 

varient entre 1.15 et 1.58. Toutefois, on remarque que l'amplification augmente 

lorsqu'on se dirige vers le Sud. Cette tendance est une conséquence directe de la torsion 

que la structure a subie. La valeur maximum d'amplification a eu Lieu a l'accéléromètre 

A22, au Sud, vis-à-vis des contreventements #9 et #11. qui ont été les plus sollicités. 



Tableau 8.3 Facteurs d'amplification, Essai #4 

1 Acc. maxi Ampl. 1 

Temps (sec) 

Figure 8.13 Historique des accélérations absolues A23, Essai #4 
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Figure 8.14 Historique des accélérations verticales absolues A2, Essai #4 
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Figure 8.15 Historique des accélérations absolues A18, Nord, Essai #4 
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Figure 8.16 Historique des accélérations absolues AL9, Nord-Centre, Essai #4 
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Figure 8.17 Historique des accélérations absolues A20, Centre, Essai #4 
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Figure 8.18 Historique des accélérations absolues A2 1, Centre-Sud, Essai #4 
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Figure 8.19 Historique des accélérations absolues A22, Sud, Essai #4 
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Figure 8.20 Spectre des accélérations verticales sur le cadre, A2, Essai #4 

On examine à la figure 8.2 1 les historiques des accélérations longitudinales absolues. Les 

accélérometres qui ont enregistré ces accélérations étaient installés sur les coins Nord- 

Est et Nord-Ouest de la structure. Le but de l'installation de ces accéléromètres était de 

mesurer les effets de torsion. Sur le côté Ouest du bâtiment, l'accélération longitudinale 

maximum était de 0.13 (g) alors qu'elle était 0.22 (g) sur le côté Est. 

Comme paramètre de réponse torsiomelle, on a introduit l'accélération longitudinale 

relative entre les deux historiques des accélérations longitudinales. A la figure 8.22 on 

présente l'historique des accélérations relatives. On remarque que le bâtiment a tendance 

à tourner autour de la 13ième seconde du séisme. Ce fait confirme ce qui a été observé 

dans les historiques des forces des contreventements latéraux. D'autre part, 

l'accélération relative maximum, qui est la plus grande différence entre les deux 

accélérations longitudiales, était de 0.28 g. 
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Figure 8.21 Historique des accélérations longitudinales absolues (A25 et A26) au 

toit, Essai #4 
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Figure 8.22 Historique des accélérations longitudinales relatives sur le toit, Essai #4 



8.1.4 Contreventements longitudinaux 

Les contreventements longitudinaux sont ceux qui sont parallèles a la longueur de la 

structure (8 m). On illustre les historiques des forces pour ces contreventements dans les 

figures 8.23 et 8.24. Le niveau des forces demeure bas et ne dépasse pas 20% de la force 

de plastincation. Par contre. on remarque une tendance à l'augmentation autour de la 

13ième seconde du séisme, ce qui indique une tendance a la rotation de la structure. 

Puisque les sollicitations sont perpendiculaires à ces contreventements, les historiques 

des forces et Ie niveau des efforts dans ces contreventements sont des indications de la 

réponse torsionnelle de la stmcture. 

........ +.*... contr. 13 

Temps (sec.) 

Figure 8.23 Historique des forces, contrevetements #12 et #13, Essai #4 
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Figure 8.24 Historique des forces contreventements #14 et #15, Essai #4 

8.1.5 Déformations en cisaillement au toit 

Les déformations en cisaillement au toit ont été mesurées en utilisant les systèmes en X 

présentés dans la figure 5.21. Au bout de ces X, on a fixé des LVDT pour mesurer les 

déplacements diagonaux. 

Aux figures 8.25 à 8.28, on présente les historiques des déplacements diagonaux de ces 

quatre systèmes en X. On peut remarquer très clairement une nette tendance à la 

diminution lorsqu'on s'approche du centre de la structure. Vu que les tuyaux se 

touchaient dans le X4, on a élimine un capteur de déplacement (L6). 

A figure 8.29, on présente la distribution des efforts de cisaillement maximum dans le 

toit. On a utilisé l'équation (5-1) pour transformer les déplacements en des déformations 

en cisaillement, puis I'équation (5-2) pour obtenir les efforts. La figure 5.20 montre le 

mode de déformation typique d'un X 



On a calculé les forces de cisaillement en se basant sur une rigidité en cisailiement du toit 

G'=1.54 kN/mm. L'axe 'distanceg dans la figure 8.29 est le rapport entre la distance du 

point de mesure et le centre du bâtiment par rapport à la longueur totale du bâtiment. On 

a considéré que le centre des X était les points des lectures. De plus, on a pris comme 

hypothèse que la force en cisaillement sur le côte Nord correspondait à la force maximale 

mesurée dans les contreventements et que la force de cisaillement au centre de la 

structure était nulle. La courbe statique a été tracée en se basant sur une distnbution 

linéaire de 1'eEort tranchant au toit, résultant d'une charge horizontale uniformément 

répartie, o, qui produit la plastification des diagonales (1.25 kN/m). A la figure 8.29, on 

remarque qu'en général I'enveloppe des forces en cisaillement mesurées dans le toit est 

plus élevée que l'enveloppe des forces prédites par l'hypothèse de conception. A la 

figure 8.78, on illustre la distnbution du moment fléchissant sur le toit, qui a été évaluée 

en calculant l'aire sous la courbe de I'enveloppe de l'effort tranchant au toit. On 

remarque que le rapport entre le moment dynamique maximum et le moment statique 

maximum était de 1.67. Toutefois, Iorsqu'on normalise ces deux courbes de moment par 

rapport à leurs valeurs maximales respectives, on trouve que la distribution reste 

semblable, comme illustré a la figure 8 -79. 
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Figure 8.25 Historique des déplacements LOO et L01 pour XI, Essai #4 
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Figure 8.26 Historique des déplacements de LO2 et L03 pour X2, Essai #4 
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Figure 8.27 Historique des déplacements de L04 et L05 pour X3, Essai #4 
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Figure 8.28 Historique des déplacements de L07 pour X4, Essai #4 
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Figure 8.29 Enveloppe des forces en cisaillement, Essai #4 

Cet essai est un essai dynamique avec une configuration de masse correspondante à la 

ville de Victoria, un diaphragme de toit flexible et une excentricité de rigidité. Le séisme 

utilisé était Puget Sound (1949). avec un pourcentage des amplitudes de 100% des 

amplitudes normalisées pour Victoria. Il faut préciser que les contreventements les plus 

rigides (Kho~on,i=2.16 kN/mm) étaient placés sur le côte Nord et les moins rigides 

(Khhonbi=0.75 kN/mm) sur le côté Sud de la structure. Par conséquent, le centre de 

rigidité, CR, était localisé à 1938 mm du centre de la structure, vers le Nord. En se 

basant sur les positions du centre de masse CM abordées au chapitre V et présentées au 

tableau 5.4, l'excentricité était de 1932 mm. 

Dans cette section, on présente les historiques des déplacements sur le toit, Le 

comportement hystéretique des contreventements latéraux, les historiques des 



accélérations sur le toit, le comportement des contreventements longitudinaux et les 

déformations en cisaillement sur le toit. 

8.2.1 Historiques des déplacements au toit. 

Le mouvement du toit durant l'excitation dynamique a été capté par des cordes de 

déplacements (voir figure 5.2 1) fixées sur une référence indépendante du modèle d'essai 

et du simulateur sismique. AUX figures 8.30 et 8.3 1, on illustre les historiques des 

déplacements vis-à-vis des contreventements. Vu qu'il y a une différence de rigidité entre 

les contreventements, les déplacements élastiques maximum étaient différents d'un côté 

et de l'autre du bâtiment. Les déplacements horizontaux élastiques maximum étaient de 

Y ~ 2 . 3 3  mm pour les contreventements au Nord, et de Y~6.73 mm au Sud. Aux figures 

8.30 et 8.3 1 on a normalisé les déplacements par rapport a ces deux valeurs. On 

remarque dans ces figures l'influence des effets P d  sur le comportement dynamique: 

après avoir subi des déformations inélastiques, la structure tend a osciller autour d'une 

position déformée 
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Figure 8.30 Historique des déplacements D3, Nord, Essai #6 
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Figure 8.31 Historique des déplacements D7, Sud, Essai #6 
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Figure 8.32 Comparaison des historiques des déplacements aux Nord, Sud et 

Centre, Essai #6 

A la figure 8.32, on fait la comparaison entre les historiques des déplacements au Sud, au 

Nord et au Centre du bâtiment durant les dix premières secondes de l'excitation 

dynamique. Ces déplacements ont été normalisés par rapport à Y~2.33 mm des 

contreventements du côte Nord. Les deplacements au Sud sont beaucoup plus 

importants que ceux au Nord. Par contre, la diffërence est moins importante avec les 

déplacements au Centre, et la raison est que le diaphragme de toit possède une flexibilité 

qui lui permet de se déformer dans son propre plan. 

8.2.2 Comportement hystérétique des contreventements 

Comme mentionné auparavant, les contreventements #8 et #10 représentent les 

contreventements les plus rigides et #9 et #11 les moins rigides. On a gardé les 

contreventements utilisés dans le cas symétrique comme contreventements longitudinaux. 



Aux figures 8.3 3 à 8.36 on présente le comportement hystérétique des contreventements 

latéraux. La ductilité a été calculée en se basant sur les déplacements horizontaux qui 

correspondent à la première plastification dans chacun des contreventements. 

Les valeurs maximum de ductilité dans les contreventements sont présentées dans le 

tableau 8.4. On peut remarquer un comportement inélastique appréciable, surtout dans le 

contreventement #8. Le comportement hystérétique du contreventement #9, qui est un 

contreventement spécial avec des plaques en acier à haute résistance, est présenté à la 

figure 8.34. On a observé dans ce contreventement un componement inélastique 

appréciable (p=2.49). Cependant, on remarque une certaine tendance à dissiper de 

l'énergie avec des courbes de chargement-déchargement de forme ovale, ce qui est 

probablement dû à la plastification en flexion des petites plaques soudées entre les deux 

plaques en acier a haut résistance. Ce phénomène avait été observé dans un pré-test en 

traction. 

Aux figures 8.3 5 et 8.36, on montre le comportement hysterétique des contreventements 

#10 et #11. On peut remarquer le faible comportement inélastique dans ces deux 

contreventements. Les valeurs de ductilité étaient de 1.59 et 1.68, respectivement. De 

plus, dans la figure 8.34, on peut apprécier la forme ovale des courbes de chargement- 

déchargement dans le domaine élastique du contreventement. 



Ductilité, p 

Figure 8.33 Comportement hystérétique contreventement #8, Essai #6 
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Figure 8.34 Comportement hystérétique contreventement #9, Essai #6 
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Figure 8.35 comportement hystérétique contreventement #IO, Essai #6 
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Figure 8.36 Comportement hystérétique contreventement #ll, Essai #6 



Tableau 8.4 Valeurs maximales de Y f f y  et TKy 

YNy 1 E,& 

I~ontr .  8 1.3 3.77 1 8.09 

Dans le tableau 8.4, on présente les valeurs maximum de TiTy pour chaque 

Contr, 9 
Contr, 10 

b 

Contr. 11 

contreventement. Dans ce cas, les valeurs varient entre 1.19 et 1.32, ce qui dépasse les 

dddt 
82x10"' 

valeurs de l'essai #4. Toutefois, on note que les contreventements avec sections réduites 

ont subi des augmentations de la résistance relativement importante, soient de 30% pour 

Eq. (2.65) 
- 1.15 

1.19 
1.32 
1.23 

le contreventement #8 et de 32% pour le contreventement #IO. Dans le même tableau, 

on présente le rapport entre la déformation à I'écrouissage de l'acier et la déformation au 

- .  

moment de plastification dans chaque contreventement. Cette dernière a été évaluée sur 

2.49 
1.59 
1.68 

la longueur de la section réduite. De plus, on présente les valeurs maximum du taux de 

déformation, ainsi que les valeurs des facteurs d'impact calculées en se basant sur 

l'équation (2-65). On note une différence importante entre les valeurs de l'équation et 

9.78 
8.09 
9.39 

celles mesurées expérimentalement, ce qui suggère que l'acier utilisé dans le modèle est 

plus sensible aux effets du taux de déformation que ne le prévoit l'équation (2-65). 

52x10'' 
212x10~ 

I49x1@ 

Aux figures 8.37 et 8.38, on présente les historiques des forces dans les 

1.14 
1.17 
1.14 

contreventements latéraux. En général, les contreventements avec la rigidité la plus 

élevée ont atteint des niveaux de force plus élevés. 
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Figure 8.37 Historiques des forces contr. #8 et #9, Essai #6 
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Figure 8.38 Historiques des forces contr. #10 et #Il, Essai #6 



8.2.3 Historiques des acclérations au toit 

Les historiques des accélérations au toit sont présentés aux figures 8.39 à 8.42. De plus, 

l'historique des accélérations horizontales sur le cadre rigide est illustré dans la figure 

8.39. On remarque que les accélérations augmentent lorsqu'on se déplace des 

contreventements rigides vers les contreventements flexibles. Les valeurs maximum des 

accélérations sur le toit, ainsi que les facteurs d'amplification dynamique sont présentés 

dans le tableau 8.5. Le plus haut facteur d'amplification est de 2.38 et il se situe vis-à-vis 

des contreventements flexibles. Ces résultats peuvent indiquer que la position de la 

résultante des forces d'inertie est plutôt dans la moitié Sud du toit. A la figure 8.45, on 

montre la variation de la position de l'application de la force d'inertie résultante par 

rapport au centre de masse, CM. Sur cette figure. une position nulle indique que la 

résultante passe par CM et une valeur négative indique la résultante se situe au Sud du 

CM. Cette position a été calculée en multipliant les historiques des accélérations au toit 

par les masses tributaires correspondantes. Pour des raisons de stabilité mathématique, 

on a fixé un seuil inférieur pour la force résultante calculée. au-dessous de laquelle on a 

supposé que la position de l'application des forces d'inertie coincidait avec le CM. Ce 

seuil était de 2.4 kN, ce qui représente environ 25% de la force de cisaillement totale 

maximale au toit, 2Vy. De plus, à la figure 8.45, on ne présente que I'historique 

correspondant aux fortes amplitudes du séisme, soit entre 3 s et 9 S. On remarque dans la 

même figure que cette position varie sensiblement, mais on a plus de pics dans la moitié 

Sud. Cependant, les variations maximales ont eu lieu du côté Nord. II faut mentionner 

qu'on a conservé la même convention de signes que pour les instruments de mesure. 



Tableau 8.5 Valeurs des accélérations maximales et des facteurs 

d'amplification 

Les historiques des accélérations longitudinales sont illustrés a la figure 8.43. Ces 

signaux représentent une indication de la réponse torsionnelle du bâtiment. L'historique 

des accélérations relatives est présenté a la figure 8.44. L'accélération longitudinale 

maximale atteinte était de 0.21 g pour le côté Est et 0.20 g pour le côté Ouest. 

Toutefois, l'accélération relative, qui est la différence entre les deux historiques, a atteint 

un maximum de 0.38 g. 

Figure 8.39 Historique des accélérations absolues A23 sur le cadre rigide, Essai #6 
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Figure 8.40 Historique des accélérations au toit A18, Nord, Essai #6 
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Figure 8.41 Historique des accélérations au toit A20, Centre, Essai #6 
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Figure 8.42 Historique des accélérations au toit A22, Sud, Essai #6 
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Figure 8.43 Historiques des accélérations longitudinales au toit, A25 et A26 , Essai 

#6 
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Figure 8.44 Historique des accélérations longitudinales relatives, Essai #6 
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Figure 8.45 Position de la résultante des forces d'inertie, Essai #6 



8.2.4 Contreventements longitudinaux 

Les contreventements longitudinaux sont ceux disposés parallelement à la longueur de la 

structure. Dans les figures 8.46 et 8.47, les historiques des forces dans ces 

contreventements sont présentés. Les forces sont normalisées par rapport à la force 

statique de plastification. On peut clairement voir que les efforts n'ont pas dépassé 0.4 

Ty. Toutefois, on remarque que les contreventernents les plus sollicités étaient #12 et #15 

(voit figure 5.21). Ces deux contreventements se trouvaient doublement opposés 

(direction et côté). Par conséquent, cette similitude des historiques est une indication de 

la réponse torsionnelle du bâtiment. De plus, on remarque clairement le déphasage entre 

les historiques des contreventements parallèles (ex. contreventements #12 et #13). 

t 
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Figure 8-46 Historiques des forces contreventements #12 et #13, Essai #6 
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Figure 8.47 Historiques de force contreventernents #14 et #15, Essai #6 

8.2S Déformations en cisaillement au toit 

À la figure, 8.48 on présente les historiques des mesures des capteurs de déplacements 

LVDT #O0 et LVDT #O 1, qui étaient attachés au toit (voir figure 5.21) dans le premier 

système en X (XI). U faut mentionner que chaque paire de LVDT représente un système 

en X. On remarque que l'historique du capteur de déplacement LVDT #O0 est ['inverse 

de l'historique du capteur LVDT #O1. 

En se basant sur les équations (5-1) et (5-2). on a calculé l'enveloppe des forces 

mesurées expérimentalement de cisaillement dans le toit. On compare dans la figure 8.49 

la distribution de ces efforts à la distribution des efforts de cisaillement prédits lors de la 

conception. Ces distributions sont en fonction de la distance entre le centre du système 

en X et le côté Nord de la structure. On a normalisé ces forces par rapport à la 

composante horizontale de la force de plastification d'un contreventement, V,. 



En utilisant les domees présentées a figure 8.49, on a calculé la distribution des 

moments en calculant l'aire sous la courbe de l'enveloppe de l'effort tranchant de 

cisaillement. A la figure 8.50, on compare la distribution des moments calculée d'après 

les données expérimentales et la distribution lorsqu'on applique une charge statique 

distribuée uniformément (figure 2.2). Comme on le remarque a la figure 8.50, on a 

indiqué deux courbes expérimentales. La courbe "expérimental" est celle où on a 

normalisé les moments dynamiques par rapport au moment statique maximum. Le 

rapport entre le moment dynamique maximum et statique maximum est de 2.38. 

Toutefois, lorsqu'on normalise la courbe de distribution des moments dynamiques par 

rapport à son propre maximum, on remarque que l'allure de la distribution des moments 

est similaire entre le cas dynamique et statique. 

O 5 IO 15 20 25 30 35 
Temps (sec.) 

Figure 8.48 Historiques de déplacement des LOO et LOI pour XI, Essai #6 
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Figure 8.49 Enveloppe des forces en cisaillement, Essai #6 
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Figure 8.50 Distribution des moments normalisés sur Ie toit, Essai #6 



Cet essai est un essai avec un diaphragme de toit flexible, une configuration de masse 

correspondante à la ville de Victoria et une excentricité de résistance. Les 

contreventernents les plus résistants ont été placés sur le côté Nord du bâtiment, alors 

que les contreventements les moins résistants étaient sur le côté Sud. Le pourcentage des 

amplitudes du séisme normalisé considéré était de 70%. Ce choix a été fait afin de 

minimiser le risque d'une instabilité dans la structure due à des déformations excessives. 

Dans cette section, on présente les historiques des déplacements au centre du toit vis-à- 

vis des contreventernents, le comportement hystérétique des contreventernents latéraux, 

les historiques des accélérations au toit et le comportement des contreventernents 

longitudinaux. 

8.3.1 Historiques des déplacements 

Les figures 8.51 et 8.52, montrent les historiques des déplacement vis-à-vis des 

contreventements. Pour le côté Nord (contreventernents #8 et #IO), le déplacement 

horizontal correspondant a la première plastification était de Yy-4.51mm et, pour le côté 

Sud, de Y ~ l . 6  hm. En observant la figure 8.5 1 on peut clairement voir que les 

contreventements sur le côte Nord sont demeures dans le domaine élastique. Par contre, 

les contreventements les moins résistants ont eu un comportement plastique appréciable. 

A la figure 8.53, on fait la comparaison entre les historiques des déplacements aux Nord, 

Centre et Sud de la structure. Ces déplacements ont été normalisés par rapport au 

déplacement plastique des contreventements les moins résistants ( Y F ~  .6 Lm). On 

remarque que les déplacements au centre et au Sud sont en phase. Pour les déplacements 



au Nord, ils sont identiques aux déplacements au Sud jusque à la première plastification 

du contreventernent #Il .  
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Figure 8.51 Historique des déplacements D3, Nord, Essai #7 
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Figure 8.52 Historique de déplacements D7, Sud, Essai #7 
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Figure 8.53 Comparaison entre les historiques des déplacement au Nord, au Sud et 
+ 

au Centre, Essai #7 

8.3.2 Comportement hystkrétique des contreventements 

Dans les essais statiques, on a évalué les rigidités de ces contreventements. On a trouvé 

que les contreventements #8 et #10 avaient une rigidité de 1.68 W/mm et une résistance 

de 13.35 kN, alors que les contreventements #9 et #11 avaient une rigidité de 1.57 

kN/rnrn et une résistance de 3.3 5 kN. 

Aux figures 8.54 a 8.57, on présente le comportement hystérétique des 

contreventements. Les forces ont été normalisées par rapport aux forces statiques de 

plastification. Dans le tableau 8.6, on présente les valeurs maximales des forces et des 

déplacements normalisés. On remarque que l'augmentation de la résistance et le haut 



taux de déformation dans les contreventements #9 et #11 ont engendré des rapports 

Fydd/F, dans ces contreventements de 1.17 et 1.18, respectivement. 

Ductilité, 1 

Figure 8.54 Comportement hystérétique contreventement #8, Essai #7 
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Figure 8.55 Comportement hystérétique contreventement #9, Essai #7 
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Figure 8.56 Comportement hystérétique contreventement #IO, Essai #7 
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Figure 8.57 Comportement hystérétique contreventement #I l ,  Essai #7 

Tableau 8.6 Valeurs maximales de YîYy et TiTy, Essai #7 

T,,/T Y/Yy 
Contr. 8 - 0.57 0.51 

Contr. 11 5 7  

Dans les figures 8.58 et 8.59, on illustre les historiques des forces normalisées dans les 

contreventements latéraux. Ces forces ont été normalisées par rappon à la composante 

horizontale de la force de plastification des contreventements les moins résistants (#9 et 

#Il). On remarque que les contreventements #8 et #10 ont été les plus sollicites en 

termes de force. 
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Figure 8.58 Historiques des forces contreventements #8 et #9, Essai #7 
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Figure 8.59 Historiques des forces contreventements #10 et #ll, Essai #7 



8.3.3 Historiques des accélérations 

Dans l'essai #7, on a appliqué de 70% des amplitudes normalisées du séisme Puget 

Sound. Aux figures 8.60 à 8.63, on présente les historiques des accélérations enregistrées 

au toit. Dans le tableau 8.7, on présente les valeurs maximum des accélérations 

enregistrées au toit ainsi que le rapport entre ces accélérations et l'accélération maximum 

sur le cadre. On peut voir que les accélérations au quart de la portée sont relativement 

plus importantes que celles au centre de la structure. Si on observe la figure 8.63, on 

remarque le déphasage entre les accélérations au Sud et au Nord, entre la 4ième et la 

6ieme seconde de l'enregistrement. Dans ce cas, il est possible qu'un mode de 

déformation locale se soit développé dans le plan du diaphragme entre le Centre et le 

Nord de la structure a eu lieu, surtout entre la 4ième et la 6ième seconde du séisme (voir 

aussi figure 8.53). Ceci pourrait expliquer le fait qu'on obtient des accélérations pius 

importantes au quart de portée entre le Nord et le Centre. 

Tableau 8.7 Accélérations maximales et facteurs d'amplification 

1 N-C 1 0.27 g 1 1.5 1 

Séisme 
Nord 

1 Sud 1 0.28g 1 1.56 1 

1 

0.18 g 
0.18 g 

Centre 
C-S 

Dans la figure 8.64, on montre les historiques des accélérations longitudinales 

I 
Z 

enregistrées sur le toit. L'accélération maximum sur le côté Ouest est de 0.13 g, alors 

0.17g 
0.25 g 

qu'elle est de 0.21 g sur le côté Est Dans la figure 8.65 on présente l'historique des 

O .94 
1.39 

accélérations longitudinales relatives. On note que l'accélération relative maximale est de 



À la figure 8.66, on a calculé le déplacement du point d'application des forces d'inertie 

par rapport au CM. Cette position a été calculée en multipliant les masses tributaires par 

les historiques des accélérations. On note que le point d'application des forces d'inertie a 

tendance à se déplacer vers le Sud, et donc vers les contreventements les moins 

résistants. 
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Figure 8.60 Historique des accélérations au toit AM, Nord, Essai #7 
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Figure 8.61 Historique des accélérations au toit A20, Centre, Essai #7 
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Figure 8.62 Historique des accélérations au toit A22, Sud, Essai #7 
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Figure 8.63 Comparaison entre les accélérations entre la 4ième et 6ième seconde du 

séisme, Essai #7 
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Figure 8.64 Historiques des accélérations longitudinales au toit, A25 et A26, Essai 

#7 
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Figure 8.65 Historique des accélérations longitudinales relatives, Essai #7 
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Figure 8.66 Position de la résultante des forces d'inertie, Essai #7 



8.3.4 Contreventements longitudinaux 

Dans le cas d'une excentricité en résistance, on s'attend à ce que le bâtiment tourne 

lorsqu'il est sollicité à un niveau où les contreventements se plastifient. A ce moment, les 

contreventements longitudinaux sont plus sollicités en tension dû à l'effet de la torsion. 

Aux figures 8.67 et 8.68, on présente les historiques des forces dans les 

contreventements longitudinaux. Dans cet essai, on a considéré les forces de prétension 

dans les historiques des forces, dû au fait qu'elles étaient particulièrement élevées. On 

peut remarquer que ies contreventements les plus sollicités sont #12 et #15. Ces 

contreventernents sont doublement opposés (direction et côté), ce qui indique un effet de 

rotation de la structure. Le niveau des forces atteint dans les contreventements est de 

40% de la force de plastification. 
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Figure 8.67 Historiques des forces contreventements #I2 et #13, Essai #7 
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Figure 8.68 Historiques des forces contreventements #14 et #15, Essai #7 

8.4 ESSAI #5 ET EFFET DE L'AMPLITUDE DES SOLLICITATIONS 

Dans l'essai #5, on a sollicité la même structure qui a été soumise à l'essai #4. La seule 

différence est le pourcentage des amplitudes normalisées, qui était de 150% dans l'essai 

#5. Dans la présente section, on fait quelques comparaisons entre les deux tests. Les 

paramètres de comparaison sont les historiques des déplacements aux contreventements. 

le comportement hystérétique des contreventements et les accélérations au toit. 

8.4.1 Historiques des déplacements 

L'augmentation de l'amplitude à un effet dominant sur la réponse de la structure. On 

remarque aux figures 8.69 à 8.71 la comparaison entre les historiques des déplacements 

entre les essais #4 et #5. En observant ces figures, on peut remarquer que la structure a 

réagi de la même Eiçon au début du séisme mais après la première plastincation il y a eu 



une divergence importante. De plus, on remarque clairement les effets P d  dans les 

historiques de l'essai #5 sur la structure qui a subi des déplacements permanents 

importants. 

Tableau 8.8 Valeurs des déplacements maximum Y f f y  

Dans le tableau 8.8, on présente les valeurs maximum des déplacements normalisés pour 

les deux tests. De plus, on remarque que les déplacements au centre du bâtiment restent 

plus importants que ceux vis-à-vis des contreventements, pour la raison de la flexibilité 

du diaphragme de toit. 
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Figure 8.69 Comparaison entre les historiques de déplacement, D3, Nord. 
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Figure 8.70 Comparaison entre les historiques de déplacement, D7, Sud 
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Figure 8.71 Comparaison entre les historiques de déplacement, D5, Centre. 



8.4.2 Comportement des contreventements latéraux 

On fàit la comparaison entre le comportement hystérétique des contreventements dans 

les deux essais. Aux figures 8.72 et 8.73, on présente ce comportement pour les 

contreventements #8 et # I l .  On remarque la différence de ductilités entre les deux essais. 

De plus, la rigidité des contreventements est reste semblable ainsi que le niveau 

d'augmentation de la résistance du au taux de déformation. Dans le tableau 8.9, on 

présente la comparaison entre les deux essais pour les deux contreventements. On 

remarque que T,, est plus élevé pour l'essai #S. ce qui est une conséquence d'un taux 

de déformation plus élevé. 

Figure 8.72 Comparaison entre les comportements hystérétiques du 

contreventement #8 



Tableau 8.9 Comparaison entre Y f f y  et T,,/Ty, Contreventements #8 et #11 

Ductilité p 

Contr. 8 
Contr. 11 

Figure 8.73 Comparaison entre les comportements hystérétiques du 

contreventement #11 

8.4.3 Accélérations au toit 

Aux figures 8.74 à 8.76, on compare les accélérations au Nord et au centre de la 

structure. On remarque la diffërence entre les deux réponses. Toutefois, en générai, les 

pics ont lieu aux mêmes moments dans le domaine élastique, ce qui indique que la 

structure avait la même fikquence naturelle. Ensuite, on note un déphasage assez 

important qui est illustré a la figure 8.75 dans le domaine inélastique de la structure. 

Essai #4 
Y ~ Y  

1 .58 
1.97 

Essai #5 
T-fF 

1.15 
1.13 

YrYy 
4.46 
5-49 

T-r&* 
1-19 
1.17 



Dans le tableau 8.10, on illustre les accélérations maximum au toit pour les deux tests, 

ainsi que les facteurs d'amplification. Les valeurs du séisme sont celles mesurées sur le 

cadre rigide. On observe que même si les accélérations dans l'essai #5 sont plus élevés, 

les facteurs d'amplification dynamiques sont moins importants. Ceci est dû au fat que la 

structure se trouve quelque peu isolée après un comportement inélastique important des 

contreventernents, le séisme ayant moins de prise sur la structure après élongations 

importantes des contreventements. 
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Figure 8.74 Comparaison entre les historiques d'accélération, AM, Nord 
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Figure 8.75 Comparaison entre les accéIérations au Nord, Essais #4 et #5 
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Figure 8.76 Comparaison entre les historiques d9accél&ation, M O ,  Centre 



Tableau 8.10 Accélérations maximales et facteurs d'amplification 

1 Essai #5 1 Essai #4 
1 Acc max Ampl. Acc. mar Ampl. 

Séisme 1 0.42 g 1 0.26 g 1 

8.4.4 Déformations en cisaillement au toit 

En se basant sur les déformations maximum pour chaque essai, on a calculé les efforts de 

cisaillements normalisés par rapport à la composante horizontale de la force de 

plastification d'un contreventement. 

Dans la figure 8.77, on compare les forces de cisaillement sur le toit obtenues des deux 

essais et celles dues à la force de plastification d'un contreventement distribuée 

uniformément et appliquée statiquement au toit. On remarque une différence entre les 

réponses des deux essais. Dans I'essai #5 les efforts étaient plus importants, ce qui 

indique une relation entre le niveau des sollicitations et les forces de cisaillement sur le 

toit. De plus, on observe que la différence entre les résultats des essais expérimentaux et 

les forces prédites lors de la conception est évidente. 
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Figure 8.77 Distribution des forces de cisaillement 

Dans la figure 8.78 on présente le diagramme des moments normalisé par rapport au 

moment maximum statique (Mm,) sur le toit. On a calculé le diagramme des moments en 

cdculant l'aire sous la courbe de Ia distribution des forces de cisaillement. Les moments 

maximum normalisés expérimentaux étaient de 1.67 et 2.06 pour l'essai #4 et l'essai #S. 

respectivement. De plus, on illustre dans la figure 8.79 la distribution des moments sur le 

toit lorsque normalisés par rapport aux moments dynamiques maximum. La similitude est 

grande entre la distribution statique et les distributions dynamiques. 



+ Statique 
-+-Essai# 
* Essai #5 

i 
1 

O O. 1 0.2 0.3 0.4 0.5 

Distance, mm 

Figure 8.78 Distribution des moments 
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Figure 8.79 Distribution des moments normalisés 



Dans l'essai #3, le modèle possédait un diaphragme de toit flexible, avec une 

configuration de masse correspondant a la ville de Victoria et sans excentricité. Le 

pourcentage des amplitudes qui a été utilise était de 200% des amplitudes normalisées. Il 

y a eu glissement au niveau latéraux ce qui a donné lieu à une perte totale de la résistance 

aux charges latérales. Le système de sécurité qui a été mis en place, a permis d'éviter la 

ruine par effondrement du modèle. 

Dans cette section, on présente les historiques des forces dans les contreventements 

latéraux ainsi que les historiques des accélération sur le toit. On a, malheureusement, 

perdu les données qui étaient enregistrées par le système d'acquisition Snap Master (voir 

tableau 5.5) dû à une erreur de manipulation. 

8.5.1 Historiques de force dans les contreveotements latéraux 

Aux figures 8.80 et 8.8 1, on présente les historiques des forces dans les 

contreventements latéraux. On peut remarquer qu'il y a eu un Comportement inélastique 

dans les contreventements #10 et # I l .  Cependant, on peut constater le glissement au 

niveau des assemblages des contreventements #8 et #9. Le glissement a eu lieu dans le 

contreventement #9 et, ensuite, le contreventement #8 a maintenu une certaine force 

avant de glisser à son tour. D'après les courbes de la figure 8.80, on estime la force de 

glissement à environ 72% Ty. Par conséquent, le modèle, dans cet essai avait une 

résistance égale à 100% Ty dans la direction Ea et 72% dans la direction Ouest. La 

rupture s'est évidemment produite dans cette dernière direction. 



En se basant sur l'enregistrement de la corde D25 au Centre-Sud du toit et l'historique 

des déplacements du simulateur enregistré par le système de contrôle, on a calculé 

l'historique des déplacements au quart de la portée. Cet historique est illustré à la figure 

8.82. En se basant sur cet historique. on a tracé une courbe hystéretique approximative 

du contreventement #9 qui est montrée à la figure 8.83. 
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Figure 8.80 Historiques des forces contreventements #8 et #9, Essai #3 



Impact du toit sur le 
système de sécurité 

/ 

Temps (sec.) 

Figure 8.81 Historique des forces contreventements #IO et #I l ,  Essai #3 
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Figure 8.82 Historique des déplacements au toit, CentreSud, Essai#3 
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Figure 8.83 Comportement hystérétique approximative du contreventement #9, 
Essai #3 

8.5.2 Accélérations au toit 

Dans les figures 8.84 et 8.85, on présente les historiques des accélérations sur le toit, vis- 

à-vis des contreventements. Après le glissement des contreventements le toit a heurté la 

colonne Nord-Ouest du laboratoire (figure 5.1). Cet impact a complètement endommagé 

I'accéléromètre (AM) fixé a la structure. L'impact a été ressenti sur le côté Sud ou 

l'accélération maximum a atteint 3 g. 
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Figure 8.84 Historique des accélérations A18, Nord, Essai #3 
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Figure 8.85 Historique des accélérations M O ,  Centre, Essai #3 



CHAPITRE 9 

ÉTUDE P&TRIOUE 

Dans ce chapitre, on présente les effets des paramètres qu'on a varié dans le modèle 

d'essais. Dans un premier temps, on examine les effets de la flexibilité du diaphragme de 

toit sur la réponse dynamique de la structure; cela en comparant les résultats obtenus 

avec le diaphragme flexible et ceux obtenus avec le diaphragme rigide. Ensuite, on 

présente les effets des différents types d'excentricité et, finalement, on évalue les effets 

du site sur la réponse dynamique de la structure. 

9.1 EFFET DE LA FLEXBILITÉ DU DIAPHRAGME 

Afin d'évaluer les effets de ia flexibilité du toit sur la réponse dynamique de la structure, 

on a utilisé deux diaphragmes de toit avec des rigidités différentes. Le paramètre de la 

flexibilité du toit a été isolé en appliquant le même séisme avec les mêmes pourcentages 

des amplitudes normalisées sur les structures établies pour la ville de Victoria. Les 

pararnètres de comparaison sont les propriétés dynamiques, les déplacements maximum 

au toit, les accélérations maximum au toit et les efforts au toit. 

9.1.1 Propriétés dynamiques 

Afin d'évaluer les effets de la flexibilité du diaphragme de toit sur la réponse dynamique 

de la structure, on a compare les propriétés dynamiques des structures avec ie 

diaphragme flexiile et celles avec Ie diaphragme rigide. Dans un premier temps, on fait la 



comparaison entre les périodes naturelles de vibration et, ensuite, on compare les 

fkactions d'amortissement critique. 

9.1.1.1 Périodes naturelles 

En utilisant les résultats des essais de bruit blanc, on a pu obtenir les deux premières 

périodes de vibration du modèle d'essais. Dans le tableau 9.1, on présente les valeurs 

numériques de ces périodes. On remarque que les périodes de vibration sont plus longues 

pour le cas avec le diaphragme flexible. Toutefois, la différence reste relativement petite. 

et ceci étant dû à la petite différence entre la rigidité en cisaillement des deux types de 

diaphragme. 

Dans la conception des bâtiments d'un seul étage en acier avec un diaphragme de toit 

flexible, on utilise l'équation (2-22) pour calculer la période naturelle de vibration, tel 

que proposée par le CNBC (1995). Pour les bâtiments prototypes. la période de 

vibration calculée selon cette équation est de 0.15 sec. En appliquant les facteurs de 

similitude de l'analyse dimensionnelle présentée dans le chapitre 4 sur la période 

naturelle, la période de conception des bâtiments modèles sans excentricités est de 0.055 

sec. 

Tableau 9.1 Comparaison entre les périodes naturelles 

24 1 Victoria 1 Flexible 1 Sans [ 0.28 1 O. 16 1 5.19 
Exp.ICNBC1 

I Paramètres 
1 No.Essai 1 ville toit 1 ex .  

26 
28 

, 
37 
39 
41 .' 

Périodes naturelles (sec.) 
lere 1 Zième 

Victoria 
Victoria 
Victoria 
Victoria 
Victoria 

Flexible 
FIdble 
Ripide 
Rieide 
Rigide 

Rigidité 
Résistance 

Sans 
Rigidité 

Résistance 

0.3 5 
0.28 
0.27 
0.3 O 
0.25 

0.18 
O. 16 
O, 16 
0.16 
O. 14 

6.36 
5.14 

1 

4.89 
5.40 
4.52 



Dans le tableau 9.1, on fait aussi la comparaison entre les périodes naturelles de vibration 

calculées avec l'équation (2-17) et celles évaluées expérimentalement- Le rapport entre le 

deux varie entre 6.3 6 et 4.52. 

9.1.1.2 Amortissement 

Dans le tableau 9.2 on compare les fractions de l'amortissement critique évaluées 

expérimentalement. La différence entre l'amortissement dans les cas de toit rigide et 

flexible est probablement due au fait qu'on a éliminé le glissement de la nervure iibre sur 

les poutres longitudinales dans le cas rigide. 

Tableau 9.2 Comparaison entre les facteurs d'amortissement 

1 25 1 Victoria 1 Flexible 1 Sans 1 4.29% 1 
1 No Essai 

1 27 1 Victoria 1 Flexible 1 Rigidité 1 4.15% 1 
I I I - . 

38 1 Victoria 1 Rieide 1 Sans 1 3.48% , 

Paramètres 
Ville 1 Toit 1 Exc. 

1 40 1 Victoria 1 Ridde 1 Rigidité 1 3.26% 1 

E% 1 

9.1.2 Déplacements maximum au toit 

En se basant sur les historiques des déplacements au toit, on a pu comparer les 

déplacements maximum a chaque point de mesure. Dans la figure 9.1, on montre le 

rapport entre les déplacements maximum pour le cas de diaphragme rigide et ceux pour 

le diaphragme flexible. Il faut préciser que la valeur x/L, reflète la distance, x, du point de 

mesure normalisée par rapport à la longueur de la structure, L. On a maintenu la même 



convention de signe que celle utilisée auparavant, c'est-à-dire la distance est positive vers 

le Nord et négative vers le Sud. 

On remarque à la figure 9.1 que les déplacements dans le cas rigide sans excentricité sont 

plus importants que dans le cas flexible. Cette différence est due au fait que lors de 

l'essai #14 certains contreventements ont atteint un niveau de ductilité en déplacement 

égal a 13 alors que dans le cas flexible (essai #5), ce niveau n'a guère dépassé la valeur 

de 6. Le grand niveau de ductilité atteint dans l'essai #14 est dû en partie à l'effet des 

forces de prétension appliquées sur les contreventements avant l'essai. Dans ce cas, les 

forces étaient de l'ordre de 0.1 Ty pour les deux contreventernents #10 et # I  1. Par 

contre, lorsqu'on additionne les déplacements latéraux maximum dans les deux 

directions, positive et négative, on note que les contreventements latéraux ont été plus 

sollicités dans le cas du toit rigide, ce qui peut être expliqué par le fait que lorsqu'on 

augmente la rigidité du toit, on augmente également le niveau de l'énergie dissipée par 

les déformations inélastiques dans les contreventements, vu que l'énergie des 

déformations élastiques du toit dans son propre plan sont moindres. 

Dans les cas d'excentricité de rigidité, on a placé les contreventements les moins rigides à 

-0SL du centre et les contreventements les plus rigides a O.% du centre, où L est la 

longueur totale de la structure. On obtient une relation presque linéaire où le rapport des 

déplacements varie entre 0.6 du côté rigide à 1.7 du côté flexible. Cette différence est 

due au fait que le diaphragme flexible est moins efficace à participer les contreventements 

longitudinaux, ce qui a augmenté les déformations. 

Dans les cas d'excentricité de résistance, les contreventements les plus résistants étaient à 

-0SL du centre; et les moins résistants à O S L  du centre. On remarque que le rapport 

entre les déplacements fluctue autour de 1, ce qui indique que la rigidité du diaphragme 

de toit avait peu d'effet sur la réponse dynamique de la structure. 



Dans les cas d'excentricité de masse, on a déplacé le centre de masse à 

approximativement -0.125 L du centre de la structure. On remarque que la réponse est 

similaire à ceIIe obtenue avec les cas d'excentricité de résistance. 

I 
i -0.5 -0.3 -0.1 0.1 0.3 0.5 I 

1 Distance (fi) 1 

Figure 9.1 Rapports entre les déplacements maximum 

En comparant le déplacement dans le plan du diaphragme de toit calculé selon l'équation 

(2-2) avec les déplacements maximum mesurés expérimentalement dans les essais sans 

excentricité, on trouve que les déplacements expérimentaux sont 1.63 à 1.93 fois plus 

importants. Le tableau 9.2 montre le rapport entre les déformations dynamique et 

statique dans le plan du diaphragme pour ces essais. Les déformations statiques sont 

égales à 1.7 1 mm et 1.3 6 mm pour les diap hragrnes flexible et rigide, respectivement. On 

note en comparant l'essai #5 a l'essai #14 que lorsque on augmenté la rigidité en 

cisaillement, l'amplification des déformations au centre du toit diminue. 



Tableau 9.3 Déformations dans le plan du diaphragme. 

) Essai #4 

9.1.3 Accélérations maximum au toit 

Toit Ville % Ampl. Adyn/Asbt 
Flexible Victoria 100% 1.9 

Essai #5 
Essai #8 

Essai #14 

En comparant les accélérations maximum mesurées au toit entre les cas de diaphragme 

flexible et de diaphragme rigide, on obtient les résultats présentés a la figure 9.2. 

Flexible Victoria 150% 1.93 
Flexible Québec 75% 1.85 
Rieide Victoria 150% 1.63 

On remarque que le rapport se situe autour de 1, sauf pour les cas d'excentricité de 

résistance. Dans ces cas. on observe que les accélérations maximum sont plus 

importantes sur toute la longueur du toit rigide. On peut remarquer que les rapports 

entre les accélérations maximum sont similaires aux rapports entre les déplacements 

maximum. 

On remarque que les rapports des accélérations maximum étaient semblables aux 

rapports des déplacements maximum (voir figure 9.1) pour le cas d'excentricité de 

rigidité. 



+ Sans exen 
-+-Ex. de K 

Dis tance (dL) 

Figure 9.2 Rapport entre les accélérations maximum 

9.1.4 Efforts au toit 

En se basant sur les déplacements obtenus avec les capteurs de déplacements installés sur 

le toit, et en utilisant les équations 5.1 et 5.2, on a calculé les forces de cisaillement dans 

le diaphragme de toit. Dans un premier temps, on compare la distribution des forces de 

cisaillement sur le toit puis on examine la distnbution des moments fiéchissants. 

Dans la figure 9.3, on présente la distribution des forces de cisaillement maximum sur le 

toit pour plusieurs essais. Pour les essais avec un diaphragme flexible (essais #5, #6, #8 

et #9) on a utilisé G'=1.54 kN/mm, et pour les essais avec un diaphragme de toit rigide 

(essais #14 et #15), on a utilisé G'=1.94 kN/rnm. La distribution des forces statiques est 

celle présentée a la figure 2.5 ou VI2 est égaie a la composante horizontale de la force 

axiale de plastifkation d'un contreventement. De plus, pour la force de cisaillement 

maximum Ms-à-vis des contreventements on a considéré I'augmentation de la résistance 

des contreventements due au haut taux de déformation. On a aussi considéré que la force 



de cisaillement au centre de la structure était nulle. On remarque que les efforts de 

cisaillement sont en général plus importants dans les cas où on a utilisé un diaphragme 

flexible. 

1 

O O. 1 0.2 0.3 O -4 0.5 
Distance (x/L) 1 

Figure 9.3 Distribution des eiforts de cisaillement 

On remarque que dans tous les cas les efforts sont plus importants que ceux anticipés par 

les méthodes de conception. Tremblay et Stiemer (1996) ont observé, dans des analyses 

numériques, une distribution semblable des forces de cisaillement sur le toit. Toutefois, 

l'amplitude des efforts de cisaillement mesurées est beaucoup plus importante que dans 

les études antérieures. Au début, on a mis en doute les instruments de mesure. En 

retournant aux historiques des déplacements des LVDT, on a trouvé que chaque paire de 

LVDT avait des historiques presque parfaitement antisyrnétnques, ce qui confirme la 

justesse des mesures expérimentales. Par exemple, à la figure 9.5, on présente les 

historiques des LVDT LOO et LOI (voir figure 5.21) de l'essai #6. Il faut mentionner que 

ces deux L M T  mesuraient les déformations en cisaillement les plus importantes. 



O 0.1 0.2 O .3 0.4 

Distance (fi) 

- Statique 
.--+.. Essai #5 

+Essai #l4 
-..C-. Essai #6 

-a- Essai # 15 
-. -x- - -  Essai #8 
- . -A. - - Essai $9 

Figure 9.4 Distribution du moment fléchissant 

I 
LOO l 

. . . . . .  LOI 1 

I 
! 

Temps, sec 

Figure 9.5 Historiques des déplacements pour XI, Essai #6 



En calculant les aires sous les courbes présentées dans la figure 9.3, on a obtenu la 

distribution des moments sur le toit. On compare ces distributions, qui sont présentées 

dans la figure 9.4, avec la distribution du moment obtenu avec la méthode de conception 

présentée à la figure 2.5. Les moments ont été normalisés par rapport au moment 

statique maximum (Mm;r.Y=VL/8). Le rapport entre le moment dynamique maximum et le 

moment statique maximum varie entre 1.67 et 2.38. 

Dans ce cas, on examine en particulier la réponse torsiomelfe. Par conséquent, les 

paramètres utilisés pour évaluer les effets du type d'excentricité sur la réponse 

dynamique de la structure sont: les périodes naturelles de vibration. les accélérations 

longitudinales relatives et les efforts dans les contreventements longitudinaux. 

9.2.1 Périodes naturelles 

Dans le tableau 7.4, on présente les fréquences naturelles de vibration évaluées 

expérimentalement. Dans les cas d'excentricité de rigidité. on remarque que les premières 

Wquences sont plus courtes que celles des cas symétriques. Par contre, dans les cas 

d'excentricité de résistance, elles sont plus proches des cas symétriques vu la similitude 

entre les rigidités des contreventements. 

9.2.2 Accélérations longitudinales relatives 

L'accélération longitudinale relative est la différence entre les lectures de I'accéléromètre 

A25 et ceiies de I'accéléromètre A26. Vu que les amplitudes des sollicitations étaient 



diirentes, on a introduit un facteur %Y, qui est le rapport entre la valeur de 

l'accélération longitudinale relative maximum et la valeur de l'accélération maximale 

mesurée latéralement sur le cadre, pour faire la comparaison entre les différents essais. 

On présente les résultats des valeurs de en les divisant en trois parties: ceux pour les 

structures pour la ville de Victoria avec un diaphragme de toit flexible, ceux pour la Ville 

de Québec avec un diaphragme de toit flexible et ceux pour Victoria avec un diaphragme 

rigide. 

Dans le tableau 9.4, on présente les valeurs de Lx calculées pour le cas de la ville de 

Victoria avec un diaphragme de toit flexible. La différence entre l'essai #11 et l'essai #12 

est le pourcentage des amplitudes normalisées considéré. Dans le premier, on a utilisé 

75% alors que pour le deuxième essai, on a considéré 125%. 

Tableau 9.4 Ville de Victoria, diaphragme flexible 

1 No Essai 1 R max. 1 

1 Exc. de R 1 #7 1 1.57 1 

Sans exc. 
Exc. de K 

1 Exc. de M I  #12 1 1.82 1 

Dans le tableau 9.5, on illustre les valeurs du facteur pour le cas de la ville de 

Québec. On observe une nette différence entre le cas symétrique d'un côté et les cas avec 

des excentricités d'un autre. Toutefois, cette différence n'est pas uniforme. 

#4 
#6 

1.19 
1.44 



Tableau 9.5 Ville de Québec, diaphragme flexible 

Dans le tableau 9.6, on présente le facteur L pour le cas de la ville de Victoria avec un 

diaphragme de toit rigide. Les valeurs de L. sont tres rapprochées. Pour I'essai #15 on 

1 Sans exc. 

obtient une valeur de 1.13 qui est une valeur moins importante que celle obtenue de 

l'essai #14 avec stmcture symétrique. 

No Essai 
#8 

Dans les tableaux 9.4 et 9.5, on remarque une similarité entre les résultats avec une 

R max, 
1.32 

excentricité de résistance et ceux avec une excentricité de rigidité. Par contre, on 

remarque dans le tableau 9.6 que le cas sans excentricité a atteint une valeur de plus 

importante que certains essais excentriques. Une des raisons est le comportement 

inélastique tres important observé durant l'essai # 1 4. ou le contreventement # 1 0 a atteint 

un niveau de ductilité de p= 13. 

Tableau 9.6 Ville de Victoria, diaphragme rigide 

1 No Essai 1 R max. 1 
Sans exc. 
Exc. de K 
Exc, de R 
Exc.deM 

#14 
#15 

1.3 
1.13 

#16 
#17 

2.49 
1.38 



9.2.3 Efforts dans les contreventements longitudinaux 

Les efforts dans les contreventernents longitudinaux ont été mesurés par les cellules de 

charge installées sur le cadre rigide. Toutefois, pour relier ces efforts à la réponse 

torsionnelle de la structure, on a calculé la ponion du moment de torsion résistée par les 

contreventements longitudinaux, tout en négligeant la partie résistée par les 

contreventernents latéraux. 

A la figure 9.6, on présente un historique de ce moment, qui a été normalisé par rapport 

à un moment My. Le moment My est défini comme le moment horizontal qui produit une 

force de plastification dans les deux contreventements longitudinaux qui sont doublement 

opposés (ex. contr. #12 et contr. #15), en négligeant la contribution des 

contreventements latéraux. Dans ce cas, la convention de signes est positif dans la 

direction horaire. 

Dans le tableau 9.7, on présente les valeurs maximum de M/M, pour certains essais. On a 

normalisé les valeurs de M/M, par rapport au pourcentage des amplitudes du séisme 

normalisé pour chaque essai. On obtient ainsi des valeurs qui prennent en compte 

I'intensité des amplitudes et, donc, reflètent mieux le comportement torsionnel. On 

remarque en générai, que les essais sans excentricité ont domé lieu à des valeurs moins 

importantes que dans les essais avec des excentricités. Dans le cas de l'Essai #14 on a eu 

des effets de rotation pour deux raisons. La première est le fait qu'on a sollicité la 

structure a des amplitudes relativement importantes (150%), ce qui a induit des 

déformations inélastiques importantes dans les contreventements latéraux #IO (p=13) et 

#11 (p=12). La deuxième raison est la différence entre les forces de prétension dans les 

contreventements latéraux. Cette différence était de 5% Ty entre les contreventements #8 

et #9 et de 3 % Ty entre les contreventements #10 et #Il. 



En général, on a obtenu des valeurs de M&Iy rapprochées entre les essais avec 

excentricité de rigidité et ceux avec excentricité de résistance. Ii faut préciser qu'on a 

appliqué des sollicitations plus importantes pour les cas d'excentricité de rigidité. 

Si on examine l'effet de la flexibilité du toit sur la réponse torsiomelle de la structure, on 

trouve que les valeurs de M/My sont plus importantes dans les cas de diaphragme rigide, 

ce qui indique que les contreventements longitudinaux ont été plus sollicités. 

1 

I 

I 
1 O 5 10 15 20 25 30 35 

i Temps (sec.) i 
I 
I 

Figure 9.6 Historique de MMy, Essai #15 

Dû à des problèmes avec la cellule de charge #12, on n'a pas pu évaluer l'historique de 

M/M, dans les essais #l I et #12, qui sont des essais d'excentricité de masse avec le toit 

flexible. Toutefois, si compare les effets de l'excentricité du centre de masse dans le cas 

Victoria avec un toit rigide avec les autres essais, on trouve que la structure a peu 

tourné. Les raisons de la faible réponse torsionnelle dans le cas d'excentricité de masse 

sont le faible niveau des amplitudes normalisées (75%) et la f ~ b l e  excentricité entre le 

centre de masse et le centre de rigidité. 



On a divisé le moment M par la force de cisaillement maximum au toit dans la direction 

des sollicitations. Cette force a été calcuIée en additionnant les forces dans les 

contreventements latéraux au moment où M est maximum. Ceci a donné des valeurs 

d'excentricité réelles, qui sont présentées dans le tableau 9.8. On ne présente que pour 

les cas de Victoria avec un diaphragme rigide. Si on compare ces valeurs avec les valeurs 

d'excentricité présentées dans le tableau 6.1. on remarque que la différence est grande. Si 

on exclue l'essai symétrique, #14, on remarque que I'essai avec l'excentricité de rigidité 

est le plus critique. 

Tableau 9.7 Valeurs de M/My 

1 Paramètres 1 
No Essai 

#4 
#5 

1 #8 1 Québec 1 Flexible 1 Sans ~xc .1  0.24 ( 0.24 1 

#6 
#7 

#9 1 1 Québec 1 Flexible 1 ~ x c  de KI 0.3 1 0.4 1 

Ville 
Victoria 

Victoria 
Victoria 

Toit 
Flexible 

#IO , 

#14 

Tableau 9.8 Excentricités réelles 

Flexible 
Flexible 

#15 
#16 
#17 

1 Erc. réelle 1 

Exc. 
Sans Exc, 

Victoria 

Québec 
Victoria 

Sans Exc. Flexible 
Exc  de  K 
Exc. de  R 

Victoria 
Victoria 
Victoria 

M M y  
0.17 

0.33 1 0.33 
0.32 1 0,46 

Flexible 
Rigide 

(MIMJAm p 
0. 17 

0.1 1 

Rigide 
Rigide 
Rigide 

0.07 

Exc. de R 
Sans Exc. 
Excade K 
Exc de R 
Exc. de M 

0.34 
0.57 

0.68 
0.38 

0.42 
0.35 
0.15 

0.42 
0.5 
0.2 



9.3 EFFETS DU SITE 

Dans la présente étude on a considéré deux sites, la ville de Victoria et la ville de 

Québec. Les dEérences entre ces deux sites sont les caractéristiques sismologiques et la 

surcharge due à la neige. Malgré ces différences, on a obtenu la même charge statique 

équivalente selon la méthode du CNBC (1995) pour les deux villes, et on a donc conçu 

le même système de résistance aux charges latérales. Les paramètres de comparaison 

entre les réponses des deux types structures sont les périodes naturelles de vibration. les 

historiques des déplacement et les efforts au toit. 

9.3.1 Périodes naturelles 

Puisque les périodes naturelles de vibration sont fonction de la matrice de masse, on 

s'attend a ce que les périodes soient plus longues en ajoutant des masses sur la stnicture. 

En se référant au tableau 7.4. on peut remarquer que les deux premières périodes 

naturelles de vibration sont plus longues pour le cas de Québec. Cette observation 

concorde avec le fait qu'on a préservé la même rigidité latérale et augmenté le poids sur 

le toit de la structure. 

9.3.2 Historiques des déplacements 

Si on compare les essais #4 et #8, où on a utilisé 100% des amplitudes normalisées pour 

les deux séismes, on remarque que la structure correspondant à la ville de Québec a subi 

des déplacements plus importants que celie de Victoria. 



Dans la figure 9.7, on présente les historiques des déplacements normalisés sur la corde 

Nord 0 3 )  pour l'essai #8. En comparant cet historique avec l'historique des 

déplacements présenté dans la figure 9.1, on remarque qu'on a atteint des déplacements 

deux fois plus importants dans le cas de Québec, ce qui indique que la combinaison d'une 

surcharge de neige plus importante et une sollicitation sismique a des hautes fréquences 

peut être plus sévère que le cas de la ville de Victoria, et cela malgré un aléa sismique 

plus prononcé à Victoria. 

I 
t O 5 10 15 20 25 1 1 

1 Temps (sec.) i 
I 

i 

Figure 9.7 Historique des déplacements au Nord, Essai #8 

On a calculé la déformation dans le plan en faisant la soustraction entre l'historique au 

centre de la structure et la moyenne entre les déplacements au Nord et au Sud de la 

structure. Dans le cas de l'essai #8, le rapport entre le déplacement dynamique et le 

déplacement calculé selon l'équation (2-17) est de 1.85 (voir tableau 9.3). Pour I'essai 

#4, ce rapport était de 1.90, ce qui est proche de la valeur mesurée dans l'essai #8. 



9.3.3 Efforts au toit 

Dans les figures 9.3 et 9.4 on montre la distribution des efforts sur le toit pour les essais 

#8 et #S. Le moment maximum au centre pour l'essai #5 est plus important que pour 

l'Essai #8. Si on compare les essais avec une excentricité de rigidité (#6 et #9) on 

observe une tendance similaire. 



Dans le présent chapitre, on présente une comparaison entre les résultats de simulations 

numériques effectuées sur deux modèles analytiques et les résultats expérimentaux 

obtenus du modèle d'essais. Le premier modèle est un modèle à plusieurs degrés de 

liberté, alors que le deuxième modèle n'a qu'un seul degré de liberté. On a utilisé le 

logiciel DRAIN-2DY développé par Parakash et al. (1993), pour effectuer les deux 

séries d'analyses. Toutefois, la comparaison entre les résultats du modèle d'essais et les 

résultats des modèles analytiques a été limitée à un seul essai. L'essai considéré est 

l'essai #4 où le bâtiment était symétrique, avec une masse totale sur le toit 

correspondante à la ville de Victoria et avec un diaphragme flexible. La sollicitation 

dynamique appliquée sur le modèle d'essais était le séisme Puget Sound (1949) 

normalisé et à 100% des amplitudes. 

En premier lieu, on présente la comparaison entre les résultats mesurés et les résultats du 

modèle à plusieurs DDL. Ensuite, on effectue la même comparaison avec le modèle à un 

DDL. 

10.1 MODÈLE À PLUSIEURS DDL 

Ce modèle analytique est identique au modèle utilisé dans le chapitre 4 pour valider le 

modèle d'analyse dimensiome~e. A la figure 10.1, on présente graphiquement ce modèle 

2D. Le toit a été modélisé avec 128 éléments de panneau. Chacun de ces éléments 

possède 2 DDL translationnels par nœud, ainsi que cinq modes de déformation (voir 

figure 10.2). Il est important de mentionner que cet élément de panneau a comportement 



entièrement linéaire. Ces déments de panneau ont permis de bien modéliser la rigidité en 

cisaillement du toit. Les valeurs rigidités associées à chaque mode de déformation sont 

indiqué à la figure 10.2. Ces valeurs on été en ne prenant en compte que le tablier. 

Comme indiqué a la figure 10.1, le diaphragme de toit est attaché aux contreventements 

à l'aide de certains naeuds esclaves. A titre d'exemple, le nœud 157 et le nœud 69 ont le 

même degré de liberté translationne1 dans la direction de l'axe Y, et les nœuds 9 et 165 

dans la direction de I'axe X. 

Les contreventements ont été représentés par des éléments de treillis qui agissent en 

tension et compression. Puisque la longueur nette d'un contreventement dans ce modèle 

analytique est différente de celle des contreventements dans le modéle d'essai, on a 

spécifié une aire de section afin d'obtenir une rigidité identique. Au même titre, la limite 

élastique a été modifiée pour obtenir un résistance des contreventements, Th identique a 

celle du modèle d'essai. On a reflété le comportement en tension seulement des 

contreventements en indiquant une résistance de flambement élastique nulle. 

Puisque les poteaux étaient parfaitement rotulés dans le modèle expérimental, on n'a 

modélisé que les poteaux vis-à-vis des contreventements. De plus, on a complètement 

négligé les effets de deuxième ordre. 

Avant de présenter les résultats des analyses numériques, on examine toutes les 

hypothèses posées lors de la modélisation du modèle d'essais. On illustre les valeurs 

numériques des paramètres importants, qui peuvent influencer grandement la réponse 

dynamique du bâtiment. Ensuite, on compare les résultats analytiques et expérimentaux, 

en se basant sur les propriétés dynamiques, les déformations dans le plan du diaphragme, 

la distribution des forces de cisaillement et la distribution des moments au toit. 



Figure 10.1 Modèle à plusieurs DDL 
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Figure 10.2 Rigidités associées à chaque mode de déformation des éléments 

panneau 



Tableau 10.1 Hypothèses de base pour le modèle à plusieurs DDL 

I Paramètres I Valeurs numériques 

1 Longueur de la section de contr. Lw, ( 1332.2 mm 

Rigidité en cisaillement du toit G' 

Aire de la section de contr. 

1 Limite élastique en traction du contr. T, 1 346.1 MPa 

1.54 W/mm 

19.36 mm2 

I Amortissement (5) I 4% 

Masse totale sur le toit 

I Module de Young 

4505.5 kg 

10.1.1 Hypothèses de base 

Dans le tableau 10.1, on présente les valeurs numériques de quelques paramètres 

importants dans le modèle numérique. La rigidité en cisaillement du toit a été basée sur 

les résultats de I'essai #1, qui est un essai quasi-statique. En considérant une rigidité en 

cisaillement linéaire, on a néglige le comportement visco-élastique du toit, qui a été 

observé durant l'essai #1 (voir figure 7.3). 

10.1.2 Périodes naturelles de vibration 

Dans ces analyses, on a divisé la rigidité des contreventements par deux pour refléter leur 

comportement en tension seulement. Une comparaison entre les deux premières périodes 

naturelles de vibration dans la direction y (voir figure 104,  telles qu'évaluées par les 

analyses numériques et celles évaluées expérimentalement, est présentée dans le tableau 

10.2, 



Tableau 10.2 Comparaison entre les périodes 

vModes 1 ler m o d e  1 2ièm mode 1 
1 Numérique 1 0.276 sec. 1 0.15 sec I 
1 Exp.(Essai#24) 1 0.284 sec. 1 0.16 sec I 

La concordance entre les deux modèIes est un indicateur de la validité du modèle 

d'essais. Pour s'assurer que le comportement en vibrations libres était semblable entre le 

modèle d'essais et le modèle analytique, on a vérifié les résultats de l'essai #37 (voir 

tableau 9.1). La première période calculée numériquement est de 0.268 sec. alors qu'on a 

obtenu dans à I'essai #37 une période de 0.269 sec. 

10.1.3 Efforts au toit 

Dans cette section, on fait la comparaison entre la distribution des efforts sur le toit 

mesurées expérimentalement et celle évaluée numériquement avec le modèle à plusieurs 

degrés de liberté. Dans un premier temps, on fait la comparaison entre la distnbution des 

forces de cisaillement puis on examine la distribution du moment fléchissant sur le toit. 

La disuibution des efforts maximum sur le toit dans le modèle numérique a été calculée 

en considérant I'effort de cisaillement maximum dans un élément de panneau pour 

chaque rangée d'éléments dans la direction y (Voir figure 10.1). A la figure 10.3, on 

présente la distribution des forces de cisaillement sur le toit. On peut remarquer une 

certaine différence entre la réponse expérimentale et la réponse analytique. La 

distribution analytique surestime la distribution expérimentale, sauf pour le point de 

mesure près des contreventement où on a obtenu 1.6 V,. L'augmentation de la résistance 

due au haut taux de déformation, ainsi qu'un glissement dans les connections feuille- 



feuille sont les principales raisons possibles de cette différence entre la distribution 

expérimentale et la distribution analytique. 

En observant la figure 10.4, on remarque qu'on a obtenu une distribution expérimentale 

du moment fléchissant similaire à celle évaluée numériquement avec le modèle 

analytique. Toutefois, le moment expérimental maximum est moins important que le 

moment maximum calculé avec Drain2dx. 

.--o..- Drain2d - Statique X . . . . 
m . - X -  -. Essai #4 

T 
i 1.4 

dis tance (a) 

Figure 10.3 Distribution des forces de cisaillement 
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Figure 10.4 Distribution des moments fléchissants 

10.1.4 Historique des déplacements 

Aux figures 10.5, 10.6 et 10.7, on présente une comparaison entre les historiques des 

déplacements au toit mesurés expérimentalement et ceux analysés numériquement pour 

les dix première secondes de la sollicitation dynamique. On remarque que le 

comportement est très semblable. À la figure 10.5 on présente les historiques au Nord de 

la structure. Dans ce cas, les déplacements expérimentaux sont moins importants que les 

déplacements calculés numériquement. Par contre, au Centre et au Sud de la stmcture 

(figures 10.6 et 10.7) la similitude entre les résultats expérimentaux et numériques est 

évidente. Ce fait donne une validité aux modèle d'essai et modèle analytique. 
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Figure 10.5 Historiques des déplacements, au Nord 
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Figure 10.6 Historiques des dkplacements, au Centre 
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Figure 10.7 Historiques des déplacements, au Sud 

10.2 MODÈLE AVEC UN DDL 

À titre de comparaison, on a utilisé un modèle avec une seul degré de liberté où on n'a 

considéré que les contreventements et la masse totale sur le toit. On a soumis ce modèle 

aux accélérations mesurées sur le cadre rigide. Les paramètres de comparaison avec les 

résultats expérimentaux sont la période naturelle de vibration et les historiques des 

déplacement S. 

10.2.1 Hypothèses de base 

Dans le modèle a un DDL, on a utilisé le même logiciel d'analyse dynamique non linéaire 

DRAINZDX Par contre, on a utilisé deux ressorts élasto-plastique ou on a reproduit la 

rigidité horizontale d'un contreventement, ainsi que la composante horizontale de la 

force de résistance d'un contreventement. Afin de respecter le fait qu'on avait deux 



contreventements en tension seulement sur chaque côté de la structure, on a considéré 

que les deux ressorts avaient une résistance en compression nulle. I1 faut préciser qu'on 

n'a considéré que la moitié du bâtiment, et par conséquent la masse fixée au bout du 

ressort était égale à la moitié de la masse sur le structure. Les paramètres de ce modèle 

sont présentés à la figure 10.8. 

Figure 10.8 Modèle à un DDL 

10,2.2 Période naturelle de vibration 

La période naturelle de vibration évaluée numériquement avec le modèle à un DDL est 

de 0.233 sec. Cette période est proche de la période calculée avec le modèle à plusieurs 

degrés de liberté lorsqu'on considère que le diaphragme est intinirnent rigide (0.235 sec). 

Toutefois, elle est moins élevée que celle du modèle d'essai (tableau 10.2) 

10,2.3 Historique des déplacements 

Après avoir soumis le modèle a un DDL aux accélérations mesurées latéralement sur le 

cadre rigide, on a evaiué I'historique des déplacements. Dans la figure 10.9 on fait la 

comparaison entre les résultats numériques et les historiques des déplacements à 

plusieurs points au toit. On remarque une certaine différence entre les résultats 



expérimentaux et numériques. Par ce fait, on démontre que l'hypothèse d'un diaphragme 

de toit infiniment rigide ne représente pas la réalité. 

4.00 T - 1 DDLD 
Nord 1 

3 5 7 9 11 13 i - 1 15 1 
I 

Temps, (sec) 

Figure 10.9 Comparaison entre les historiques des déplacements, au Nord, au 

Centre et au Sud Essai #4 et le modèle à 1 DDLD 
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CHAPITRE 2 1 

CONCLUSIONS ET RECOMMANDATIONS 

Dans ce mémoire on a étudié expérimentalement les effets de la flexibilité du diaphragme 

de toit sur la réponse sismique de bâtiments d'un seul étage en acier avec un diaphragme 

de toit flexible. On présente en premier les conclusions relatives a chacun des objectifs 

établis au début de l'étude. Ces objectifs étaient la validation expérimentale des études 

antérieures, l'évaluation de la réponse tonionnelle de ces bâtiments, I'acquisition d'une 

experhe dans la modélisation de bâtiments à échelle réduite et, finalement, le degré de 

concordance entre les résultats expérimentaux et numériques. A la fin, on présente 

quelques recommandations pour les études futures. 

La validation des études antérieures est présentée dans cette section. Ces études ont 

porté sur les effets de la flexibilité du diaphragme de toit sur la réponse sismique des 

bâtiments en acier d'un seul étage avec diaphragme de toit flexible. On examine en 

premier les propriétés dynamiques et, ensuite, on présente la distribution des efforts au 

toit. les niveaux de ductilité atteints et la défornation dans le plan du diaphragme. 

11.1.1 Propriétés dynamiques 

Les propriétés dynamiques, soient la période naturelle de vibration, les modes de 

vibration et l'amortissement, ont été évaiuées pour la majorité des structures testées. 



Dans le cas étudié, on a observé que la flexibilité du toit avait peu d'influence sur le 

comportement de la structure en vibration libre. Les périodes de vibration se rapprochent 

des cas où on ne considère que les contreventements et la masse sur le toit. Ce fait est dû 

au rapport entre la rigidité du diaphragme et des contreventements (KdG'). Ce rapport 

se rapprochant de 1, la rigidité totale de la structure était relativement proche de celle 

avec les contreventements seulement. Dans l'étude de Tremblay et Stiemer (1996) ce 

rapport van*ait entre 20 et 5.78 pour la première période de vibration dans la direction 

parallèle à la largeur. Par conséquent, lorsqu'on a augmenté la rigidité du toit de 26%, 

l'effet sur les périodes était presque négligeable. Le rapport entre la première période de 

la structure mesurée pour le modèle pour la structure pour Victoria, avec un diaphragme 

de toit flexible et avec des contreventements symétriques, et la période calculée avec un 

modèle analytique à un degré de liberté où on n'a considéré que la rigidité des 

contreventements est de 1.22. Ce rapport variait entre 2 et 3 pour les analyses effectuées 

par Trernblay et Stiemer. 

Le rapport (K$G') comme indicateur de la flexibilité est valide seulement pour une 

structure ayant une longueur égale à deux fois sa largeur, des contreventements sur les 

côtés et sollicitée parallèle à la larguer. Dans les structures réelles, une méthode simple 

pour évaluer les effets de la flexibilité du toit sur les périodes est de calculer le rapport 

entre la déformation en cisaillement au centre du diaphragme et la déformation au 

contreventements, AJAe, sous une force latérale concentrée au centre du diaphragme. 

L'effet de la flexibilité devient important lorsque la valeur du rapport des déformations 

est plus grande que 2. Les manuels de conception (ex. SDI et CSSBI) considèrent un 

diaphragme flexible en se basant sur la rigidité du diaphragme seulement. Toutefois, on 

remarque que les autres éléments de résistance aux charges latérales jouent un rôle 

important dans l'effet de la flexibilité du diaphragme sur les propriétés dynamiques de la 

structure. 



D'un autre côté, les modes de vibration de la structure concordaient avec les modes 

observés dans les études antérieures. On a prouvé que les déformations dans le plan du 

diaphragme de toit ont gouverné la forme des deux premiers modes de vibration dans la 

direction parallèle a la largeur de la structure (voir figure 7.26). 

L'amortissement dans le modèle d'essais était moins élevé que dans les études 

antérieures où on considérait un amortissement de 5%. Dans le tableau 7.8, on montre 

que l'amortissement du modèle d'essai varie entre 3.10% et 4.29%. Dans ce cas, on a 

remarqué que I'amortissement diminue lorsque la rigidité du toit est augmenté. Cette 

diminution est due au fait que dans le cas de diaphragme rigide, on a empêché le 

glissement du tablier sur les poutres longitudinale en mettant une fixation feuille/poutrelIe 

à chaque nervure. 

I l .  f .2 Distribution des efforts au toit 

Dans cette section, on examine les distributions des forces de cisaillement et des 

moments au toit. On présente en premier les forces de cisaillement puis on examine les 

moments fléchissants. 

a) Forces de cisuiIIement a t c  toit 

On a mesuré les forces de cisaillement au toit a l'aide de capteurs de déplacement sous le 

diaphragme. On a remarqué que la distribution de ces efforts n'était pas linéaire, ce qui 

correspond aux résultats de Tremblay et Stiemer. Dans quelques essais, on a mesuré des 

efforts de cisaillement 2 fois plus élevés que le cisaillement dû à la force de plastification 

d'un contreventement. Par contre, on n'a mesuré ce "saut" qu'à un seul point de mesure. 

Si on n'observe que les autres points, on remarque que ces efforts reflètent les résultats 

rapportés par les études précédentes. 



b) Motnentf7échissmt 

On a calculé ces moments en considérant l'aire sous les courbes des forces de 

cisaillement. L'amplitude de ces moments est moins importante que celle rapportée par 

les études antérieures. Le modèle d'essais a donné un rapport entre le moment 

dynamique maximum et le moment statique maximum variant entre 2.38 et 1.37. 

Tremblay et Stiemer ont rapporté des rapports entre 2.35 et 1.5. Toutefois, ces rapports 

restent semblables. La forme de la distribution des moments dans les études antérieures 

est également similaire à la forme expérimentale. De plus, on a montré que les méthodes 

actuelles de conception des diaphragme de toit (SDI et CSSBI) sous-estiment ces efforts. 

11.1.3 Déformation dans le plan du diaphragme 

Les déformations dans le plan ont été mesurées par des cordes de déplacement placées 

sur le toit. On a trouvé que le rapport entre la déformation dynamique et la déformation 

statique se situe entre 1.63 et 1.93. On a rapporté dans les études précédentes des 

rapports entre 1.35 et 2.4. Par conséquent, les déformations mesurées dans le plan du 

diaphragme correspondaient aux valeurs numériques observées auparavant. 

11.1.4 Niveaux de ductilité 

Dans l'ensemble des essais, on a obtenu des niveaux de ductilité dans les 

contreventements entre 0.5 et 13. Ces niveaux sont largement plus bas que ceux 

rapportés dans l'étude de Tremblay et Stiemer. Vue que les propriétés dynamiques des 

structures traitées dans l'étude de Tremblay et Stiemer et les séismes appliqués sont 

differents de ceux du modèle d'essais, cette différence des niveaux de ductilité dans les 



contreventements était prévisible. Toutefois, il faut noter qu'on a atteint dans les essais 

des niveaux de ductilité qui reflètent un comportement inélastique appréciable. 

1 1.2 REPONSE TORSIONNELLE 

Dans cette partie, on examine les effets de l'introduction de trois types d'excentricité. On 

examine la diffërence entre les trois types d'excentncité en évaluant les périodes de 

vibration, la participation des contreventements longitudinaux et les accélérations 

longitudinales. Finalement, on examine les effets de la flexibilité du diaphragme de toit 

sur la réponse torsionnelle. 

Les périodes de vibration pour les cas d'excentricité de rigidité étaient plus longues que 

les cas symétriques. L'introduction d'excentricité de rigidité dans le cas de diaphragme 

flexible, a fait augmenter la période de vibration de 23% et 27% pour Victoria et 

Québec, respectivement. Cette différence est simplement due à l'introduction de 

flexibilité additionnelle dans la structure, malgré que les rigidités globales sont demeurés 

similaires aux cas symétriques. Dans le cas de diaphragme rigide, cette différence est 

moins prononcée, n'étant que de L 0%. 

Vue que dans les cas d'excentricité de résistance on avait une rigidité pour les 

contreventements semblable au cas symétrique, les périodes de vibration étaient 

rapprochées. Dans le cas de diaphragme flexible à Victoria, la période du cas symétrique 

(0.284 sec) était presque identique à ceUe du cas d'excentricité de résistance (0.282 sec). 

La participation des contreventements longitudinaux est une indication de la réponse 

torsionnefie. Afin d'apprécier les effets de différents types d'excentncité, on a normalisé 

ces efforts par rapport aux amplitudes du séisme appliqué sur chaque structure. On a 



remarqué que dans les cas d'excentricité de résistance, les contreventements 

longitudinaux étaient plus sollicités. De plus, en se basant sur ces efforts, on a calculé les 

excentricités réelles pour le cas de Victoria avec le diaphragme rigide. On a remarqué 

que la plus grande différence entre I'excentricité calculée théoriquement et celle évaluée 

expérimentalement était observé dans le cas symétrique. 

L'accélération longitudinale relative normalisée par rapport a l'accélération latérale 

maximum mesurée sur le cadre rigide est aussi une indication de la réponse torsiomelle 

de la structure. En se basant sur cette accélération, on déduit que la structure a eu une 

réponse torsionnelle importante dans les cas d'excentncité de résistance (R-=1 S7. 2.23 

et 2.49). Dans les cas d'excentricité de rigidité cette valeur de R- est moins importante 

et varie entre 1.13 et 2.1 1. Toutefois, elle reste au dessus des valeurs pour les cas 

symétriques qui se situent entre 1.19 et 1.32. Pour les cas d'excentricité de masse on a 

obtenu des valeurs entre 1.29 et 1.82. Toutefois, on avait une excentricité moins 

importante dans le cas d'excentricité de masse. 

En examinant I'effet de la flexibilité du diaphragme de toit sur le niveau des efforts dans 

les contreventements longitudinaux, on a trouvé que l'augmentation de la rigidité du toit 

a fait croître le niveau des effort dans ces contreventements. Toutefois, cette 

augmentation est restée relativement faible, se situant entre 8% et 27%. 

1 1.3 ACQUISITION D'UNE EXPERTISE DE CONCEPTION DE MODÈLE À 

ÉCHELLE REDUITE 

Dans le présent projet, on s'en basé sur un modèle d'analyse dimensiome~le qui a permis 

de passer du domaine des bâtiments prototypes au domaine du modèle d'essai. La 

conception du modèle a été basée sur des hypotheses présentées au chapitre 4. En 



constmisant ce modèle, on a pu acquérir plusieurs comaissances pratiques de la 

construction, la mise en essai, les problèmes potentiels et l'interprétation des résultats 

des spécimens à échelle réduite. 

Une des conclusions les plus importantes est le fait que des modèles réduits sont 

réalisables et peuvent reproduire avec exactitude le comportement de la structure 

prototype, même inélastique, aussi longtemps que le modèle d'analyse dimensionnelle 

prend en compte tous les variables physiques qui rentrent en jeu dans le phénomène 

étudié. 

1 1.4 CONCORDANCE DES RÉSULTATS 

Après la partie expérimentale, on a modélisé analytiquement la stmcture testée en 

utilisant le logiciel DRAIN2DX (1993) et en considérant les propriétés des 

contreventements, poutres et tablier évaluées expérimentalement ou numériquement 

En comparant les résultats numériques avec les résultats de l'essai, on a observé une 

excellente concordance. Cette concordance se traduit par des périodes très rapprochées 

de celles mesurées. Les différences entre les périodes expérimentales et théoriques 

étaient de 2.5% pour la première et de 7% pour la deuxième. De plus. on a obtenu des 

historiques des déplacements au toit qui sont très semblables. 

Ce travail s'inscrit dans le cadre d'une recherche sur le comportement sismique des 

structures en acier d'un seul étage avec diaphragme de toit flexible. Il fait partie 

intégrante des efforts déployés afin de mieux comprendre, prédire et renforcer ces 



structures contre les effets des tremblements de terre. On présente les recommandations 

en quatre parties, soient des recommandations pour des essais futurs, des 

recommandations pour des analyses numériques à venir, des recommandations pour 

l'analyse des résultats obtenus par le modèle d'essai et, finalement, des recommandations 

pour I'amelioration des codes de conception. 

11.5.1 Essais futurs 

On a noté une différence importante entre les efforts mesurés au toit, sunout près des 

contreventements, et les valeurs anticipées par les méthodes de conception. Vue les 

conséquences économiques de ce résultat, des essais supplémentaires doivent être 

effectués pour valider les résultats de distributions de ces efforts au toit. Ces essais 

peuvent être dynamiques ou statiques. 

Si des essais similaires sont effectués, il est important de s'assurer qu'on utilise un 

système fiable pour mesurer les déformations en cisaillement au toit. De plus, il est 

préférable d'utiliser un seul système d'acquisition, ainsi les problèmes de synchronisation 

seront évités. L'utilisation d'un diaphragme de toit plus flexible que celui utilisé dans le 

modèle d'essai aura comme effet d'accentuer la participation de cette flexibilité dans les 

propriétés dynamiques de la structure et, donc, permettra de mieux évaluer son influence. 

Finalement. il est primordial d'effectuer des essais in-situ pour évaluer les propriétés 

dynamiques des structures réelles et examiner les effets des éléments non-structuraux sur 

ces propriétés. 



11.5.2 Analyses des résultats 

Dans cette étude, on a obtenu une quantité appréciable de données. Dû à la contrainte de 

temps, seulement une partie de ces données a été présentée dans ce mémoire. Par 

conséquent, il est important de se pencher sur ces données additionnelles afin de mieux 

comprendre le comportement sismique et statique de ces bâtiments. Il est aussi important 

d'évaluer les effets P-A qui ont joué un rôle important dans le niveau de ductilité dans les 

contreventements. 

11.5.3 Analyses numériques 

On a pu, avec le modèle analytique proposé dans ce mémoire, reproduire les résultats 

obtenus de quelques essais. Ii serait intéressant de reproduire tous les essais qui ont été 

réalisés pour s'assurer de la validité du modèle pour les différentes combinaisons de 

paramètres étudiés. Cependant, il est important de simuler au moins un essai par type 

d'excentricité afin de valider numériquement les résultats obtenus. De plus, il faudrait 

incorporer numériquement les effets Pd. On soupçonne que ces effets ont joué un rôle 

important dans le niveau de ductilité observée dans les contreventements. L'essai où on a 

eu la ruine de la structure est un essai très important du point de vue comportement à 

l'ultime de ces structures. Par conséquent, la pertinence de le reproduire numériquement 

est très grande. 

11.5.4 Considérations pratiques 

Il est primordial de développer des méthodes de conception de ces structures qui 

reflètent leur comportement réel. Par conséquent, il faut prendre en compte les effets de 



la flexibilité du diaphragme de toit dans le calcul des propriétés dynamiques. Toutefois, il 

faudrait avoir une vue de l'ensemble de la structure. La rigidité du diaphragme en elle- 

même n'est pas un bon indicateur de I'effet de la flexibilité sur les propriétés dynamiques. 

Il faudrait prendre en compte les rigidités des autres éléments de résistance aux charges 

latérales 

De plus, les méthodes actuelles de conception des diaphragmes de toit en acier doivent 

être modifiées afin de prendre en compte la distribution réelle des efforts lors d'un 

séisme. Une distribution parabolique de I'effort tranchant en cisaillement au toit peut être 

une avenue prometteuse. 

Le plus important est de prendre en compte la déformation réelle en plan durant un 

tremblement de terre. Vue qu'on a observé, analytiquement et expérimentalement, le 

double de la déformation anticipée dans la conception, il serait très important de prendre 

en compte cette différence. Une méthode simple pour évaluer l'ordre de grandeur de la 

déformation maximum dans le plan du diaphragme de toit est d'appliquer un charge 

concentrique au centre de la structure au lieu de considérer la charge distribuée sur le 

toit. 

Dans la prise en compte de la torsion dans les stnictures, il est important de considérer 

l'excentricité de résistance entre les éléments de résistance aux charges latérales. Ce 

paramètre est complètement négligé dans le CNBC (1995), malgré qu'on a remarqué 

dans l'étude présentée dans ce mémoire que l'excentricité de résistance était aussi 

critique sinon plus que I'excentricité de rigidité. De plus, il est important d'adopter une 

méthode pour évaluer la participation des éléments de résistance aux charges latérales 

perpendiculaires au séisme dans la rigidité à la torsion. Cette évaluation doit prendre 

compte du comportement inélastique des éléments du SRCL parallèles au séisme. 
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ANNEXE A 

PLAN DU CADRE RIGIDE 







272'9A325 x r LONG 
228<0A325 x 2 LONG 







ANNEXE B 

FICHE TECHNIQUE POUR LE TABLER DU MODÈLE D'ESSAIS 



C a m ' s  ?*24!36 is a &el de& roll -lanneâ ta corer 610 m (29'). 

T h i s d e d c E B ~ m s t r i e l * a n i z e d ~ t o m s t a n d a r o '  
AS25wiaizkrcthiduiesses~lo2275orm1.Upan 

~ r g ~ w i t h t t i e C a n e m w W o i k s s a i e s ~ e n t ,  
t t i s ~ ~ 0 1 0 ~ ~ e l e e k ~ t e d . w i r h  

slumhuan-h- todesignation 
AL1 50 d ASTM standard A792, or 

stainies8 steel accoding to 
A181 standard T-316L 
Nominal thldaresses 

- range from 0.76 mm 
(0.W w22 muge) 

t01,52tW?l (Q.ûW0rl6 
gauge). 7he flutes are 762 

mm (3') deep and are s p d  at 
152 mm (6') centerto enter. The d e  

c8n be mkd to-kngtiw trom 2 000 mm (6'6') 
ta t2 200 mm (40' 0'). 





ANNEXE C 

ESSAIS DE TRACTION 

Dans cette annexe on présente les résultats des essais de traction effectués sur des 

éprouvettes. Les dimensions de ces éprouvettes sont présentées à la figure C.3. De plus, 

on présente les paramètres de chaque éprouvette testée, pour le cas de l'acier 

commercial. Dans le tableau C.2 on présente les même résultats pour l'acier ASTM- 

A623 SQ 255. 

Tableau C.1 Résultats des éprouvettes de l'acier commercial 

Paramètre Test 1 Test2 Test3 Moyenne 

Tableau C.2 Résultats des éprouvettes de l'acier ASTM A623 SQ 255 

Paramètre Test 1 Test2 Moyenne 

Fy, MPa 297 

Fu, m'a 3 64 

Ey % O .4 

EU % 10 



- test1 
.-...--.....- test3 
---- moyenne 
- test2 

Déformation en % 

I 

Figure C.1 Courbes Contraintes-Déformations sur les éprouvettes de l'acier 

commercial 

O 2 4 6 8 1 O 12 14 10 18 
Déformation en % 1 

1 
1 

Figure C.2 Courbes Contraintes-Déformations sur les éprouvettes de l'acier ASTM 

A623 SQ 255 



Figure C.3 Éprouvette pour les essais de traction 



ANNEXE D 

CALCUL DU CENTRE DE MASSE AU TOIT 

Dans cette annexe on présente un fichier de calcul la distance, X, entre le centre de 

masse le cas de Québec avec le diaphragme de toit flexible et I'axe A (voir figure 5.4). 

Sur le tablier Sous le tablier 

lime 1 1 12 1446 
O de lign 
lime 1 

ligne 2 
lime 3 

blocs 
10 

ligne 4 
lime 5 

Moment 
5018 

12 
12 

ligne 6 
ligne 7 

5 107.2 
8764.8 

12 
12 

ligne 8 
lime 9 

12422.4 
16080 

12 
12 

ligne 10 
lime 11 

1 lime 14 1 7 1 29649.2 1 

1973 7.6 
23 3 95.2 

12 
12 

ligne 12 
lime 13 

1 lime 15 1 12 1 54484.8 1 

27052.8 
30710.4 

12 
12 

34368 
38025.6 

12 
7 

4 1683.2 
26448.8 

ligne 17 
lime 18 

ligne 21 
lime 22 

12 
12 

ligne 20 
sum 

61800 
65457.6 

12 
12 

ligne 23 
lime 24 

1 Sum 1 3624 / 175653251 

8 
1800 7643 0 -4 

80088 

ligne 25 
lime 26 

62536 
6699912 

12 
12 

83 745.6 
87403.2 

12 
12 

9 1060.8 
947 18 -4 



ANNEXE E 

CALCUL DE LA RIGIDITÉ G' DU DIAPERAGME DU MODÈLE D'ESSAI 

Dans cette annexe on examine en premier lieu les détails de calcul du paramètre D. de 

l'équation (2-8). Ensuite, on présente le ficher Excel utilisé pour calculer la rigidité en 

cisaillement, G', pour le diaphragme de toit du modèle d'essai. a 



E. 1 CALCUL DE D, 

38/9 PATTERN 

36/7 PAffERN 

w5 PATTERN 

36f4 PATTERN 

3613 PATTERN 

30/6 ?ATTEnN 

3014 PATTERN 

10/3 PATTERN 

TYPICAL FASTENER LAYOUTS 

36" COVERAGE 

- 30" COVERAGE 

24" COVERAGE a 
1 - 35" COVERAGE 

30" COVERAGE 

a Thls pattern 1s O used f o r  2' 1 3' Conposlte. 
AIV-2 



0-values for warplng are glven i n  Table 3.31 f o r  the mre comnon 1.5 Inch 
deep standard MI1 profiles. They were developed follawing the rather detalled 
mnterjal fm Reference 18 whlch 1s sunirarlzed belw and sulted to ptogranibed 
use. The prof1 le  of  one cmugatlon Ir as shom where d3mnsIons are i n  
Inches and are presuiwd to represent flat eleinents between thefr lntersectlon 
pokts. The syAbols used hereln are Intended only for this appendix. 

Not al1 o f  the values ln the 1 istlng beiow are needed for any one end 
Pastcner layoot. Beginning wlth UT, values are establlshed f o r  subsequent use 
leadlng to O H l  through OU4 representlng O-values for bottoal end fasteners ln 
s h ,  alteniate, every thfrd, and fourth valleys respectlvtly. 



Any computer program developed followlng the above llst should be checked 
agslnst the values o f  Table 3.31 for a prellrninary check o f  i t s  accuracy. For 
that table, the followfng fnch dfmensfons were use& 



E.2 FICHIER EXCEL POUR CACLILER G' 

II faut mentionner que dans ce fichier on a utilise le système d'unité impérial. Par 

conséquent, G' est exprimé en KPo. 



ANNEXE F 

CALCUL DE LA E;LEXIBILITÉ. GOTAL.  DU DIAPHRAGME DE TOIT 

Dans cette annexe on présente la méthode de CECM (1978) pour calculer la flexibilité 

du diaphragme de toit. Dans un premier temps on présente les paramètres de la méthode 

CECM, et ensuite on illustre le fichier Excel utilisé pour le calcul de Crou1. 



A p ~ n d b c  Aâ.2 Expressioas for the Catcuiatlon of the Shenc Ftexibility af a Dhphramn 

Sheettng fked to purlb and ahear coanectors utcept as 
aoted. See ai80 footadss (1) - (6) 

Sheat 
Dia tortian 

5.2 = Etb See (2) c = 1-2 

shut lpur  lin 
Faaune m 

For sheerlng iixed to purllns and 
raften aaly r 

Total shear tlcxibiUty 1 



Total no 
of purlfns 
Per p u e l  
(or per sheet 
length for a,) 

Correction factors 

_ Table A8.3 Can.ectian factors to aUow for affect of intermediate purlins 

Total no of 
fasteaera per 
ehest width 

Factors 

Table A8.4 Factorra to allow for the nvmber of eheef/purlin fasteners 
per aheet width 







G' selon Europe 'Param&h.t du panneau Paramttre du proEl& 

I 
l 

P d t r e s  
des connections I 

P 
Sp 
Spr 
Ss 
Ssc 
nr 

np 

PI 

mc 

Wh 

nb 

cl2 0.000562 

Cr,i O 025538 

Les k t t u r s  de BwnbilitC I 
i 

12 
0.0073 
O 

O 0t74 
O 
4 
3 
6 
O 
1 
1 

1 

2% t 

91%' 1 1 

i 

C2.i 0.00017j 1% 
1 

- -- ---A--v - - -. 
C22 O 0017451 6% 

1 l 

--- - 

o . 0 2 ~ 0 1 ~ 1  IOCW C total 
1 

1 G' 5.4399651 1 

a 
b 
n 
al 
a2 
a3 
Bi 
82 
ad 

i 

d 
t 

K 
h 

24 
157.48 

1 
1 
1 
1 

1 I I  
1.33 

1 

6 
0.0478 
4.4 1 

C) 

r P m h  du matériau 
I 
E 
tJ 

29500 
o. 3 




